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Introduccion

Vias de navegacion
Iinterior

La navegacidn en vias interiores es el modo més antiguo de transporte continental.
Aunque durante su larga historia ha pasado por muchos estados de desarrollo tecno-
16gico y —en algunos paises— de la prosperidad a la depresidn, no existe duda de que
en la actualidad es una parte importante e integral de la infraestructura de transporte
de muchos paises en el mundo.

En las civilizaciones antiguas, la navegacion por vias interiores prospero en los
valles de grandes rios (el Nilo, Eufrates, Ganges, Jang-c-tiang, etc.) y se conocian
canales navegables artificiales en el antiguo Egipto, Mesopotamia y China, donde
el emperador Yantei (Dinastia Sui 611 d. C.) construyé el ‘Gran Canal’, una via
fluvial de 2400 km (que unia los sistemas de rios del norte con las provincias del
sur).

En Europa en 793 d. C., el emperador Carlos el Grande ya habia comenzado la
construccidén de un canal con la intencién de unir los rios Rin y Danubio (la Fosa
Carolina), intento que se abandoné pronto. La primera esclusa de navegacién docu-
mentada con claridad data de 1439 y fue construida en el canal Naviglio Grande en
el norte de Itaha.

La industrializacién fue el principal motor del desarrollo de las vias navegables
modernas en los siglos XVIII y XIX con la red de rios y canales navegables de
Inglaterra a la vanguardia de este tipo de desarrollo (por ejemplo, el canal de Bnid-
gewater construido por James Brindley y el canal Ellesmere construido por Thomas
Telford).

La gran red europea actual de vias navegables interiores esta basada en la moder-
nizacidén y expansion de estas construcciones de navegacion, lo cual es valido para
las obras de navegacion de las grandes vias navegables norteamericanas, por ¢jem-
plo en los rios Mississippi y Ohio. Aunque en el siglo XX las vias navegables inte-
riores a menudo no pudieron competir con los ferrocarriles y luego con la red de
carreteras, mantienen —€ incluso han incrementado— su papel de medio de transpor-
te muy efectivo, en particular para carga de gran tamaiio.

El papel de las vias navegables interiores en la gestién de los recursos hidricos
para suministrar instalaciones recreacionales modernas y para mejorar el medio
ambiente han contribuido adem4s a esta nueva percepcion.

A pesar del rapido desarrollo de otros modos de transporte, existen algunas ven-

tajas del transporte por navegacion interior de validez universal (Cabelka y Gabriel,
1985):
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1. los bajos requerimientos de energia (el consumo de energia especifica para na-
vegacion es cerca del 80% que el de un ferrocarril y menos de 30% del consumo
del transporte en carretera);

2. la alta productividad de la mano de obra por unidad transportada;

los bajos requerimientos de materiales por unidad de volumen transportado (los

valores correspondientes para transporte por ferrocarriles y carreteras son de

dos a cuatro veces mayores, respectivamente);

4. la menor interferencia con el medio ambiente (bajo ruido, baja generacion de

gases de escape),

los muy bajos requerimientos de tierra (en el caso de rios navegables);

6. la baja incidencia de los accidentes en comparacién con otros modos de trans-
porte;

7. la capacidad de transportar con facilidad carga de gran tamafio y productos in-
dustriales de gran volumen.

W
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El analisis detallado de los modos de transporte en vias navegables interiores y el
disefio y operacién de las estructuras hidrdulicas asociadas suponen que el lector
esté familiarizado con los conceptos y las ecuaciones de flujo en canales abiertos
y por lo menos algunas de las obras de ingenieria fluvial, como se abordé en el
capitulo 8.

11.2.1 DEFINICIONES Y CLASIFICACIONES DE VIAS NAVEGABLES
Las vias navegables pueden dividirse en tres clases:

1. canales naturales, por ejemplo rios, o partes de rios, cuyo flujo no se modifica -
el canal del rio puede mejorarse mediante obras de encauzamiento;

2. rios canalizados, cuyo flujo es en mayor o menor grado controlado por obras de
ingenieria;

3. canales, vias navegables totalmente artificiales cuya agua se obtiene por la deri-
vacion de rios o bombeo desde embalses.

En el empefio por asegurar la unificacién gradual de las vias navegables europeas
Y la estandarizacion de sus pardmetros, la Comisién Econémica para Europa adop-
t0, en 1961, una clasificacién uniforme de las vias navegables interiores. Esta clasi-
ficacién se basa en dimensiones y tonelaje de embarcaciones estdndar tradicionales
y clasifica las vias navegables en seis tipos (Cabelka, 1976; Cabelka y Gabriel,
1985); 1=<400t, I1 <650, I < 1000t, IV < 1500¢t, V< 3000ty VI > 3000 t. Para
cada clase, los parametros y las estructuras necesarias de las vias navegables se
dedujeron a partir de los parametros de embarcaciones estdndar.
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Simultaneamente con la adopcién de la clasificacion anterior, se acordé que lag
vias navegables europeas de importancia internacional serian construidas o recons-
truidas para asegurar que sus pardmetros correspondieran con los requerimientos
de, por lo menos, la clase IV y permitieran el paso continuo de embarcaciones con
un tonelaje entre 1350 y 1500 toneladas. Las vias navegables de las clases I 'y III son
de caracter regional.

Los grandes rios europeos, tales como el Rin, el Danubio y otros, se han hecho nave-
gables en el presente ante todo con los pardmetros de la clase V. La clase VI incluye
en su mayor parte rios y canales navegables rusos, o los trechos en tierras bajas de
los rios europeos més largos. Dimensiones similares 0 aun mas grandes se encuen-
tran en los rios navegables de otros continentes, en particular en Norte y Sur Aménica.

La clasificacidn internacional de las vias navegables interiores antes mencionada
se adopto en el periodo en que —con excepcidn de botes de motor— se usaban remol-
cadores casi con exclusividad. A partir de 1970, sin embargo, esta tecnologia tradi-
cional de navegacién fue remplazada casi por completo en Europa (y mucho antes
en Estados Unidos) por la forma mas ventajosa econdmica y operacionalmente de
empujar las barcazas mediante botes de empuje (seccion 11.4.2).

La introduccién de esta nueva tecnologia repercutid en propuestas para la
enmienda de la clasificacion de las vias fluviales existentes (Hilling, 1977). Una
clase II europea econdmica del tipo de barcaza empujada, con dimensiones de
76.5 m x 11.4 m x 2.5 m y un tonelaje de 1660 t, fue propuesta por Seiler (1972)
como embarcacion estandar para vias navegables de importancia internacional, jun-
to con la recomendacion de que las vias navegables de clase IV a clase VI deberan
diseiiarse de acuerdo con el numero y distribucion de estas embarcaciones en trenes
de empuje (figura 11.1).

11.2.2  ALGUNAS VIAS NAVEGABLES EN EL REINO UNIDO Y OTROS PAISES

a. Vias navegables en el Reino Unido

Aunque la construccion de vias navegables interiores en el Reino Unido estuvo a la
vanguardia del desarrollo europeo en los siglos XVIII y XIX, los canales ingleses
cayeron en desuso hacia el final del siglo XIX y en la primera mitad del siglo XX,
en lo fundamental debido al rdpido desarrollo de los ferrocarriles y las carreteras
que unian centros industriales interiores con los puertos costeros.

En los ultimos 30 afios 0 més, sin embargo, ha habido un renacimiento en el uso
de las vias navegables interiores, debido a que se aprecia mas ampliamente su papel
en la gestion de los recursos hidricos, en el emplazamiento de construcciones re-
creativas modernas y en el mejoramiento del medio ambiente, aparte de su valor
comercial.

La longitud total de las vias navegables interiores utilizables en el Reino Unido
alcanza casi 4000 km. Las mas importantes son las que conectan los estuarios y los
rios Mersey, Severn, TAmesis y Humber.

El mayor canal en el Reino Unido es, sin lugar a dudas, el Canal Naval de Man-
chester, construido entre 1887 y 1893, el cual cumple con los pardmetros de la clase
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Figura 11.1  Trenes de empuje utilizados en vias navegables europeas (Cabelka y Ga-
briel, 1985).

VI (seccién 11.2.1). Tiene 58 km de longitud, 36.5 m de ancho (en el fondo) y 8.5 m
de profundidad; sus cinco esclusas pueden manejar embarcaciones hasta de 12 000
toneladas. El Avon es navegable hasta Bristol para capacidades hasta de 5000 tone-
ladas (también clase VI). Ejemplos de algunas otras vias navegables interiores prin-
cipales (exceptuando estuarios) de clase IlI son el Canal Naval de Gloucester, el
Weaver hasta el Northwick, el Ouse hasta Selby y el Tay hasta Perth. El Trent hasta
las cataratas de Newark es de clase II.

El famoso Canal Caledonia que une las costas este y oeste de Escocia (Inverness
hasta Fort William) pasa por Loch Ness; tiene una capacidad de hasta 600 t y sus 29
esclusas fueron disefiadas por Thomas Telford a principios del siglo XIX.

La via navegable interior mas larga es el Canal Gran Union que —incluidas todas sus
ramificaciones— tiene casi 300 km de longitud y mas de 200 esclusas. El tinel m4s largo
en la red del Reino Unido es el tinel Dudley (Edwards, 1972) de 2900 m de longitud.

b. Lared europea

Las vias navegables europeas de diferentes estdndares técnicos y pardmetros ligera-

mente divergentes en cada pais, forman cuatro grupos mas o menos autocontenidos
(figura 11.2):

1. las vias navegables francesas;

2. las vias navegables de Europa central entre el Rin en el oeste y el Vistula en el

" este, conformadas por los rios navegables que fluyen hacia el norte y los canales
que los interconectan en la direccién este-oeste;

3. las vias navegables del sur de Europa, que comprenden el Danubio, secciones
navegables de sus tributarios y canales asociados;

4. las vias navegables del este de Europa, conformadas por los rios navegables de

- la parte europea de Rusia, y los canales Volga-Moskva , Volga-Don, Volga-mar

'~ Baéltico, mar Baltico-mar Blanco, etc.

Existe también un gran nimero de vias navegables aisladas en las regiones fron-
‘terizas del continente europeo conectadas con el mar, en especial en Italia, Portugal,
Espafia, Suecia y Finlandia (ver también el Reino Unido en la seccién anterior).
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Vias navegables europeas (Novak, 1994).

De los cuatro grupos de vias navegables europeas antes mencionadas, hay in-
terconexion de navegacidn satisfactoria s6lo entre las vias navegables de Francia
y Europa central. La generacién de una red integrada de vias navegables europeas
necesita en primer lugar, unir las vias navegables de Europa central y las del sur
mediante dos sistemas de canales: el canal Rin - Main - Danubio, que esta cercano
a su finalizacion, y el canal Danubio - Oder - Labe (Elba), cuya fase de construc-
cion ya comenzd. También de importancia considerable es la conexidn con las
vias navegables de Europa del este mediante el canal planeado Oder - Vistula -
Bug - Dniéper. |

c. Vias navegables de Estados Unidos

Existe una red importante de rios y canales navegables, en particular en el centro y
el este de Estados Unidos. Algunas de las vias mds importantes se muestran en €l
esquema de la figura 11.3: navegacién fluvial abierta en el Mississippi medio y bajo
desde San Luis hasta el golfo de México, y en el rio Missouri desde ciudad Sioux en
Iowa aguas abajo; los principales rios canalizados tales como la parte alta del Mis-
sissippi, Ohio, Tennessee, Bajo Columbia, y rios y canales de Arkansas, por ejem-
plo el canal de Chain Rocks en el Mississippi, el canal de Arkansas Post y el
Tennessee—via navegable Tombigbee (abierto en 1955) con una cuenca de 65 km de
longitud (que incluye la esclusa de Bay Springs—figura 11.13) y una seccién de
canal de 70 km de longitud, con un ancho en el fondo de 91 m, 3.65 m de profundi-
dad, con cinco esclusas y una elevacion total de 43 m.
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Figura 11.3 Vias navegables en el centro y este de Estados Unidos (Petersen, 1986).

Las modernas vias navegables en la practica siempre cumplen también otras funcio-
nes ademads de la navegacion interior. El caso mé4s comiin es el aprovechamiento de la
potencia del agua mediante plantas hidroeléctricas construidas proximas a las esclu-
sas de navegacion. Entre otros usos est4n la proteccién contra inundaciones en rios
encauzados, la construccion de bocatomas para suministro de agua, el drenaje del
terreno adyacente y la disposicion de las aguas servidas. La construccion de instala-
ciones recreacionales y el mejoramiento general del medio ambiente son algunos de
los beneficios adicionales mds importantes aportados por las vias navegables interiores.

El uso multipropésito de las vias navegables trac también problemas adicionales,
siendo el mds grave la operaci6n de las plantas hidroeléctricas en condiciones pico
que causan frentes de ondas en los canales y rios canalizados. Los frentes de ondas

11.3 Utilizacsw
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mas serios son causados por la pérdida repentina de carga. Para no afectar la nave-
gacion de manera desfavorable, el efecto de la operacion de la hidroeléctrica, debe
reducirse en la mayoria de los casos, tomando medidas apropiadas (Cabelka y Ga-
briel, 1985).

Estas medidas pueden ser eléctricas (cambiando la descarga del generador a |3
resistencia del agua), mecanicas (desconectando el acoplamiento entre la guia y los
dlabes del rotor de las turbinas Kaplan o proporcionando compuertas automaticas
de descarga conectadas directamente a las carcazas de los espirales de las turbinas),
o estructurales (suministro de desagiies auxiliares especiales disefiados como des-
viaciones para las turbinas).

En el caso de hidroeléctricas situadas préximas a las presas, los efectos negativos
de los frentes de ondas sobre la navegacién pueden reducirse mediante la operacion
apropiada (automadtica) de las compuertas. Por ultimo, la disposicidn total de la
presa y la central eléctrica puede disefiarse para minimizar los frentes de onda (am-
pliando el canal de alimentacién y de fuga, separando el canal de navegacion de la
central eléctrica, etc.).

Las medidas anteriores pueden utilizarse individual o conjuntamente. Sin embar-
go, debe enfatizarse que aunque pueden reducir los frentes de onda de las hidroeléc-
tricas a niveles aceptables no los eliminan por completo. En general, el control 6ptimo
de toda una cascada de hidroeléctricas se efectia mejor utilizando modelacion ma-
teméatica, complementada con mediciones de campo. El régimen de invierno tam-
bi€én debe tenerse en cuenta en estos estudios.

La disposicion de una presa con hidroeléctrica, esclusa(s) de navegacion y sus
accesos requiere una consideracion cuidadosa de las funciones respectivas de los
componentes individuales de la compleja estructura hidraulica. Este hecho puede
producir disposiciones diferentes para rios navegables pequefios y grandes y para
canales navegables.

En rios pequefios y en obras mas antiguas, la disposicion general sigue de ordi-
nario un esquema donde la esclusa de navegacién y la central de méquinas de la
hidroeléctrica tienen ejes paralelos y estan ubicadas en cualquier lado del vertede-
ro o presa, con la esclusa separada del rio por un muro divisorio angosto (capitulo
12). Una mejor solucién adoptada en las estructuras mds nuevas presenta la esclu-
sa separada del rio por una isla, con los ejes de las turbinas (la cdmara de carga y
el canal de fuga) colocados formando un dngulo con la direccién del flujo del rio
(figura 11.4). Esta disposicién previene la socavacion en los muros divisorios de
la central eléctrica y la esclusa y produce una mejora de la eficiencia tanto para la
navegacion como para la generacién eléctrica. En rios navegables grandes, las
consideraciones que rigen las disposiciones son mds complejas y por lo general
deben tenerse en cuenta los problemas del transporte de sedimentos, hielo, etc.
(capitulos 9y 12).

El disefio de una presa con hidroeléctrica(s) y esclusa(s) en un rio que forma una
frontera internacional puede incluso requerir una distribucién simétrica de dos plan-
tas de generacion y dos conjuntos de esclusas a lado y lado del rio.

Los detalles de la disposicién apropiada de una utilizacién compleja de los recur-
sos hidricos, en particular aquella que involucra desarrollos hidroeléctricos y nave-
gacién, se estudian mejor con modelos a escala (Novak y Cabelka, 1981).
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Figura 11.4 Presa (1) con hidroeléctrica (2) y esclusa de navegacion (3) (Novak vy
Cabelka, 1981).

11.4.1 UTILIZACION DE VIAS NAVEGABLES INTERIORES

La influencia de la navegacion en vias interiores en varios paises es muy variada,
dependiendo principalmente de su posicion geografica y de factores economicos.
Aunque es dificil obtener informacin precisa debido a los diferentes métodos de
registro de la carga en vias navegables interiores (toda la carga o s6lo aquella trans-
portada por el pais respectivo), y hay la dificultad de distinguir en algunos paises
entre navegacion costera y la interior, la tabla 11.1 da por lo menos una vision gene-
ral (afios 1990-91) para algunos paises tanto en términos absolutos (longitud y uti-
lizacién de las vias navegables) como relativos al comparar con el transporte en
ferrocarril y en carretera (cortesia de PIANC).

11.4.2 BARCAZAS DE TRACCION, EMPUJADAS-REMOLCADAS Y GABARRAS

Las barcazas pueden ser autopropulsadas, remolcadas o empujadas por remolcado-
res. En algunos canales continentales tractores de Diesel o eléctricos, 0 miquinas
sobre un riel a lo largo del canal, han remplazado la forma original de traccién
mediante caballos. En canales mas grandes y vias navegables, el método tradicional
de usar remolcadores que tiraban de un nimero de barcazas, fue remplazado casi
universalmente en 1970 por el control de un grupo de barcazas empujadas por botes
(seccién 11.2). Este desarrollo se ha debido en su mayor parte a las siguientes ven-
tajas del bote de empuje y de remolque (Cabelka y Gabriel, 1985).

1. La resistencia de un tren de barcazas empujadas es menor que la de un tren
remolcado del mismo tonelaje; por tanto, es posible ya sea incrementar la velo-
cidad de navegacién o reducir el consumo de combustible.

2. La tripulacién requerida es menor, de modo que la organizacién de la mano de
obra y de las condiciones de vida de la tripulacién se mejoran y se reducen los
costos de operacion.

3. Los costos de inversién son hasta 40% inferiores que los de los remolcadores
comparables.

4. El control y maniobrabilidad de todo el tren y su seguridad, se mejoran.

11.4 Transoert
en vias nav<ral
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Tabla 11.1 Carga en vias navegables interiores: carga anual transportada

Pais Longitud  Utilizacién de las vias fluviales Fraccion
de vias de la capacidad
fluviales® total de transporte
(km) Volumen Salida Volumen Salida
(x 10°t afio™!) (x 10° t km afio™!) (%) (%)
Austria 358 7 1.5 4.1° 5.6
Bélgica 1513 95 5.2 17.0 13.0
Bulgaria 470 2 1.6 0.3 4.8
China 107 800 312 57.0 14.4° 8.7°
Finlandia 6 237 2 2.0° 0.4 1.4
Francia 5946 71 8.3 3.9 4.0
Alemania®© 4 350 232 54.8 6.7 17.6
Hungria 1 622 3 1.6 2.7° 6.3°
[talia | 366 1 0.1 1.0° 0.4°
Holanda 5046 287 35.7 33.5 45.2
Polonia 3997 8 0.7 0.6 0.7
Rumania 1779 8 2.0 2.4° 3.0
Federacion Rusa 102 201 514 196.0 3.0 5.0
Suecia 439 5 0.5° 1.6° 1.6
Suiza 21 9 0.05 1.7 0.3
Reino Unido 2 350 5 0.02 0.3 0.1
Ucrama 3915 60 10.5 ? 8.3
Estados Unidos 20 573 639 234.0° ? 10.6°

a Longitud utilizada regularmente.
b No disponible para 1990-91, datos para 1980-83.
c Antigua Republica Federal Alemana.

Las ventajas de la tecnologia de los botes empujadores aumentan con el tamafio
del tren, el cual que puede navegar en las vias fluviales y pasar por las esclusas sin
desconectarse. El tamaifio de los trenes empujados varia de acuerdo con las caracte-
risticas de la via fluvial (seccién 11.2); en algunas de las mds grandes (por ejemplo,
el Mississippl bajo) son comunes 48 barcazas con remolcadores que ejercen una
potencia de mas de 5000 kW (Petersen, 1986).

Con el desarrollo del comercio intermacional, el transporte de carga interconti-
nental adquiere una importancia ain mayor en las principales vias navegables. Des-
pués de un desarrollo extraordinariamente veloz del transporte de contenedores, el
método progresivo de transporte internacional mediante contenedores flotantes, 1la-
mados gabarras, ha empezado a afianzarse por si mismo (Kubec, 1981).

Este sistema esté dirigido sobre todo al transporte de mercancias cuyo consigna-
dor y receptor estin situados en vias navegables de diferentes continentes. Las ga-
barras, agrupadas en trenes empujados en vias navegables interiores, se transportan
a través del mar en portadores marinos especiales provistos con sus equipos propios
para carga y descarga; un portador marino de gabarras puede manejar de 1500 a
2000 toneladas de carga por hora (Hilling, 1977).
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11.5.1 CANALIZACION

El rio que fluye libremente puede canalizarse mediante una serie de presas con es-
clusas de navegacion. La canalizacion es necesaria desde el punto de vista de la
navegacion si el rio que fluye libremente tiene muy poca profundidad y una veloci-
dad demasiado alta para permitir la navegacion.

Las ventajas de la canalizacién son las siguientes: la oportunidad del desarrollo
de la utilizacién multipropésito de los recursos hidricos; la profundidad suficiente
para la navegacion durante todo el afo, incluso en épocas de flujos bajos del rio; las
velocidades reducidas de flujo; el incremento del ancho de la via fluvial; la nave-
gacién mas segura y mas economica; a menudo la reduccién de la necesidad de
proteccion y mantenimiento de bancas (comparado con rios regulados). Las princi-
pales desventajas son los altos costos de capital, la necesidad de proteccion de la
tierra adyacente, los problemas de drenaje, el retraso del trafico que pasa por las
esclusas, la posibilidad de asentamiento de los sedimentos en el extremo aguas arri-
ba y posibles complicaciones en el régimen de inviemo.

Los tramos aguas arriba de la mayoria de los principales rios navegables estdn
canalizados o en proceso de serlo. Las alturas de los escalones individuales en la
cascada de presas, es decir la diferencia de niveles de agua, varia enormemente de
acuerdo con las condiciones hidroldgicas, morfoldgicas y geoldgicas, pero por lo
general estd entre 5y 15 m.

11.5.2 CANALES DE NAVEGACION

Los canales de navegacion pueden utilizarse para desviar una seccion del rio de
dificil navegacién y pueden utilizarse junto con una presa sencilla o varias presas
espaciadas mas anchas que en el caso de la canalizacién del rio. Ademads, son parte
esencial de la navegacién interior donde se conectan dos cuencas. Requieren boca-
tomas de formas apropiadas, a menudo una estiuctura separada de regulacién de
flujo y esclusas de navegacién. |

La posicién y disposicion de los canales puede —con las restricciones geoldgicas
y de trafico— adaptarse al transporte general, al uso de la tierra y a las demandas
industriales. En general, el canal es apreciablemente més corto que un rio canaliza-
do, lo cual, junto con velocidades de flujo bajas (o cero), facilita la navegacién con
ambas direcciones. La principal desventaja es el uso de la tierra y la interrupcién de
las comunicaciones; asi, cuando se planea un canal se debe hacer el m4ximo uso
de los rios existentes, en la medida en que sea factible su canalizacién.

Los canales de navegacién pueden tener una caida s6lo con una direccién o am-
bas direcciones con un embalse superior de agua. Pueden conectar dos sistemas
de rios o bifurcar una via fluvial navegable para dar acceso a un centro industrial. El
cruce de un canal con un rio navegable, la ramificacion de un canal del rio o la rami-
ficacién de canales puede crear problemas especiales de trafico y de construccién.

Las secciones de canales que estdn, ya sea temporal o permanentemente, por
encima del nivel freatico que las rodea (ademads de la proteccién contra la erosion)

11.5 Carzi—a
Y canales
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necesitan algiin medio de proteccién contra la pérdida de agua por infiltracién; sop
esenciales el subdrenaje apropiado y la proteccion de la impermeabilidad o la capa
resistente a la infiltracidn (por ejemplo arcilla, concreto, plasticos) contra la presidn
por atrds en el caso de un incremento del nivel freatico. La proteccion de orillas ep
rios canalizados y canales es del mismo tipo y variedad que la de los encauzamien-
tos (capitulo 8).

Al 1gual que en los rios regulados se requieren profundidad y ancho adecuados
del canal y, a causa de la deriva de los remolcadores cuando pasan por las curvas, se
exige alli un mayor ancho.

El ancho minimo, B, de una via fluvial en una seccién recta con navegacion simul-
tinea con ambas direcciones es B=3b o B =2b+3 Ab, donde b es el ancho de la
barcaza (o un grupo de barcazas) y Ab es el espacio libre lateral, con Ab = 5 m. §j
la navegacion es s6lo con una direccién, B = (1.5—2)b.

El radio minimo, r, de una via fluvial curva esta dada por la longitud, L, de una
barcaza comuin multiplicada por una constante cercana a 3 para embarcaciones em-
pujadas y a 4.5 para remolcadas. El ancho de una via fluvial en una curva con tréifico
con dos direcciones debe incrementarse a B,=B + AB [figura 11.5(a)], donde:

L L

AB = — = —
2r+B 2r

(11.1)

El dngulo de deriva (deflexidén), a, es la inclinacion del remolque con la tangente
del radio de curvatura que pasa a través del centro del remolque [figura 11.5(b)]. La
deriva depende del radio de la curva, la velocidad, la potencia y el disefio del remol-
cador, su carga, las fuerzas del viento y el patrén de flujo. El dngulo de deriva es
mayor para remolcadores que viajan con direccion aguas abajo que si lo hacen con
direcciOn aguas arriba.

El Cuerpo de Ingenieros del Ejército de los Estados Unidos (1980) extrapolo la
informacion del dangulo de deriva alemdn del Rin hasta para un remolque de longi-
tud de 180 m y obtuvo, para la direccién aguas abajo, valores de 2° < a < 15° para
curvas de radio de 400 m < r < 2500 m (cuanto mayor es el radio, menor es el valor
de ). Para la direccién aguas arriba los valores de « se reducen a la mitad.

De acuerdo con el Cuerpo de Ingenieros del Ejército de los Estados Unidos, las

ecuaciones siguientes se aplican a un canal con ancho B en curvas: para tréfico con
una sola direccion,

B, =L,senq,+b,+2c, (11.2)

y para trafico con dos direcciones,
B,=L;sen o, +b,+L,sena,+b,+2c+c', (11.3)

donde L es la longitud del remolque, a el 4ngulo maximo de desvio, b el ancho del
remolque, ¢ el espacio libre entre el remolcador y la orilla del canal y ¢’ el espacio
libre entre los remolcadores que pasan; el sufijo ‘d’ se refiere al remolcador con
direccion aguas abajo y ‘u’ al de la direccién aguas arriba. Los cdlculos resultantes
utilizando la ecuacion (11.3) pueden verificarse con la ecuacion (11.1).
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Figura 11.5 Curvas y deriva de remolques en una via fluvial (Novak, 1988).

11.6 Resiste . o
La interaccion de una embarcacion con el cuerpo de agua que la rodea es compleja, de embarcac» o
en particular en una via fluvial estrecha donde, ademas, se debe tener en cuenta la
interaccion del flujo y las ondas generadas por la navegacion con las orillas y el
lecho de la via fluvial. Estos factores, junto con los requerimientos de potencia y
velocidad del remolcador, determinan el disefio del canal de navegacién, que tam-
bién debe considerar varios cuellos de botella que se encuentran, por ejemplo puen-
tes fijos y moviles, bocatomas y desagiies, entradas y salidas a puertos, esclusas de
navegacion, cruces de rios y canales, ferris, desviaciones, cruces de lagos recreati-
VOs, etc.

Cuando una embarcacion se mueve a lo largo de una via fluvial se produce un
flujo de agua en contracorriente, que llena el espacio desocupado por el volumen
sumergido. En un espacio restringido las velocidades de flujo en reversa pueden ser
considerables. Ademads, el nivel del agua a lo largo de la embarcacién se deprime, y
la depresién mdxima ocurre cerca de la parte media del barco. La proteccién reque-
rida de orillas en las vias fluviales estrechas tiene que resistir tales velocidades, asi
como el efecto de las olas generadas por el movimiento de las embarcaciones. Es
esencial un drenaje efectivo de las orillas.

En general es conveniente particularmente en vias fluviales utilizadas comercial-

‘Iente, que la seccién transversal de la via fluvial tenga una relacién con la seccién

inmersa de las barcazas (seccién inmersa total de un tren) mayor aun valorde 4 a 1.
.La relacién limite depende también, por supuesto, de la velocidad. La velocidad
méxima de flujo para que la navegacién aguas arriba sea econémicamente viable
+€8ta en alrededor de 2.5 m s™!,

La resistencia de barcos en aguas restringidas est4 influenciada por muchos fac-
-tores, siendo los mas importantes su velocidad, la velocidad del flujo, la forma de la
Proa y la popa, la longitud, el sumergimiento de la popa a toda velocidad y el calado
-(tanto en la proa como en la popa), el espacio libre de la quilla, la distancia entre las
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orillas del canal. Kaa (1978) produjo una expresion general para la resistencia, R, de
una embarcacién remolcada en forma simplificada, asi:

R:CP.%p(v+u)2A'+prTz+—;—CppszT (11.4)
donde v es la velocidad del barco, u 1a velocidad del flujo de retorno (« en la popa),
z es la depresion del nivel del agua (igual al sumergimiento de la popa a toda velo-
cidad), en la popa o en la proa, C es el coeficiente de resistencia a la friccion, A’ es
el drea mojada del casco, B es el ancho de la embarcacion, T es el calado y C,, es un
coeficiente que depende de la velocidad y el calado.

La velocidad de retorno del flujo u y el sumergimiento de la popa a toda veloci-
dad z en la ecuacidn (11.4) pueden calcularse a partir de la ecuacion de Bernoulli y
la de continuidad:

29z = (v+u)? —v? (11.5)

vA = (vtu)A,~ Ay, —AA,) (11.6)

donde A_ es la seccidn transversal del canal y A,, es el area de la seccion en el punto
medio de 1a embarcacion. Una buena aproximacion para AA_ est4d dada por:

AA, = Bz (11.7)

donde B, es el ancho del canal sin perturbacion.

El aumento de la resistencia en remolcadores de empuje respecto a una embarca-
cion sencilla con las mismas dimensiones y pardmetros es moderada.

La resistencia disminuye con la relacion, n, entre el drea transversal del canal A,
y la seccién inmersa de la (s) barcaza(s) A,,. Por ejemplo, la variacién aproximada
de la resistencia R para una barcaza de 1350 t en funcién de v, para tres valores de n
y T, con calado total T = 2.50 men n = 5, se presenta en la figura 11.6. La curvas se
han calculado con la ecuacién simple de Gebers (Cabelka, 1976):

R=(A4' +kBT)** (11.8)

(conRenkN x 1072y venms™!), donde 0.14 < A < 0.28 (A = 0.14 para cascos de
acero y (.28 para los de madera) y 1.7 < k < 3.5 (k = 1.7 para botes pequefios y
barcazas vacias, k = 3.5 para barcazas llenas). Los resultados de la ecuacién (11.8)
concuerdan bastante bien con las mediciones en modelos.

Un barco que navega en una curva de radio r experimenta un aumento de la
resistencia debido a la fuerza centrifuga que actia lateralmente al barco que pasa
por la curva con un angulo de deriva a (seccién 11.5.2).

Dado que el movimiento del agua inducido por el barco produce olas que atacan
las bancas de la via fluvial, se requiere una apropiada proteccion de las bancas
(capitulo 8). La compleja interaccidn total entre las condiciones de frontera, las com-
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Figura 11.6 La resistencia como una funcién de la velocidad.

ponentes del movimiento de agua, las fuerzas que actuan y el disefio del revesti-
miento de las bancas para su estabilidad se muestran en el esquema de la figura
11.7. Es importante (Bowmeester et al., 1977) anotar que los revestimientos de pro-
teccién de las bancas deben lievarse hasta un nivel por debajo de la superficie del
agua suficientemente bajo y su extremo inferior debe ser bastante flexible para ase-
gurar contacto permaneite con el subsuelo.

Es esencial un buen filtro adaptado para cubrir el subsuelo, asi como un drenaje
de capacidad suficiente (seccién 8.6).

La altura de las olas que en las orillas genera la navegacion en aguas confinadas
depende, en primer lugar, de la velocidad del barco y de su relacién con la velocidad
de la onda dindmica, el tamaiio y la forma de la embarcacién y su posicién respecto
a la banca. El efecto de la seccién transversal de la via fluvial esta contenido de
forma implicita en la velocidad de la onda. La velocidad del bote es el factor més
importante y la altura de las ondas generadas aumenta con una pendiente bastante
fuerte con la velocidad hasta alcanzar un méximo, que corresponde a la velocidad
€n que el movimiento del velero se convierte en movimiento de planeo con la proa
por encima de la superficie del agua [en una via fluvial de tamaiio medio, los
botes rapidos que se mueven aguas abajo con velocidades de 20-25 km h~! gene-
Iran olas de 0.2-0.3 m de altura (Novak, 1994)]. Esta velocidad corresponde a la
velocidad de frente de onda y se alcanza rara vez en embarcaciones comerciales o
€n botes de lujo mas grandes. Para detalles adicionales sobre transito en vias fluvia-
les estrechas se puede consultar también Blaauw y Verhey (1983), Fuehrer (1985),
Kolkman (1978) y Schofield y Martin (1988).
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11.8 Esclusas
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Figura 11.7 Proteccién de orillas en vias fluviales navegables (Hydro Delft, 1985).

11.8.1 GENERALIDADES

Grandes cambios de alturas en rios canalizados y canales se superan mediante es-
clusas de navegacién. Los componentes principales de las esclusas son las com-
puertas, la cdmara, las valvulas y los sistemas de llenado (vaciado) (Novak, 1994).

Las compuertas de las esclusas son de diferentes tipos: de mitra, articulada, des-
lizante, de ascenso vertical, de Tainter sumergido (eje horizontal), de sector (€je
vertical), de Tainter invertido, etc. Las valvulas de los sistemas de llenado de la
esclusa son de ascenso vertical, mariposa o cilindricas. Los tableros de cierre 0
compuertas de ascenso vertical se utilizan como compuertas de cierre de emergen-
cia (para detalles adicionales sobre compuertas y véilvulas, ver capitulo 6). Las cé-
maras de las esclusas deben diseiiarse con suficiente estabilidad contra las presiones



del agua superficial, de la subterrdnea y las de la tierra, y con suficiente resistencia
contra el impacto de las embarcaciones.

En general, a ambos lados de las embarcaciones mds grandes se permiten espa-
cios libres hasta de 1.0 m, siendo la longitud efectiva de la esclusa cerca de 1-5 m
mayor que la de la embarcacion mas larga proyectada para pasar por la esclusa.
Debido a la diferencia de elevacion de los umbrales de la compuerta, la compuerta
aguas arriba casi siempre es mas pequena (baja) que la de aguas abajo. La elevacién
del umbral de la compuerta controla el calado de los remolcadores que pueden utili-
zar la esclusa; por lo general, se afiade 1-2 m a la profundidad de disefio requerida
como prevision para el desarrollo futuro de la via de navegacion. Los tamaiios de la
esclusa (longitud L, ancho B y en particular su cabeza H), junto con el sistema
seleccionado de vaciado y llenado de la esclusa, determinan el disefio de la esclusa,
asi como el tipo y funcidn de sus compuertas.

En el curso del llenado y vaciado de la esclusa, se produce un flujo complejo no
permanente, no soélo en la esclusa misma sino también en sus tanques de acceso.
Dicho flujo ejerce fuerzas considerables sobre las barcazas; fuerzas que no deben
exceder el limite permitido y cuyo efecto debe eliminarse atando las embarcaciones
con cuerdas de amarre en la esclusa o en su tanque de acceso. Durante el vaciado de
la esclusa, las embarcaciones son afectadas por mds fuerzas menores que durante el
llenado, debido a la protfundidad inicial mayor del agua en la esclusa.

De acuerdo con el tamano y tipo de llenado las esclusas pueden dividirse en
cuatro categorias:

1. esclusas con llenado y vaciado directo a través de sus compuertas, este método
puede utilizarse principalmente para esclusas de tamaiios pequefios y medios;

2. esclusas con llenado indirecto mediante alcantarillas cortas o largas situadas, ya
sea en las paredes laterales de la esclusa o en su fondo, y conectadas con la
camara de la esclusa mediante desagiies disefiados apropiadamente;

3. esclusas de grandes dimensiones en planta y cabezas grandes con sistemas de
llenado y vaciados mas complejos, disefiados para asegurar la distribucién uni-
forme del agua durante el llenado y vaciado a lo largo de toda el area de la
esclusa;

4. esclusas con llenados directos e indirectos combinados.

11.8.2 ESCLUSAS CON LLENADO DIRECTO

Las esclusas con cabezas bajas a media (H < 12 m), de pequeiia a mediana dimen-
si6n en planta (B = 12 — 24 m, L = 190-230 m), tienen la forma de un conducto
Prismdtico con paredes verticales y un fondo sélido, y son construidas de tablesta-
cas de acero ancladas [figura 11.8(a)], componentes prefabricados apropiados de
Concreto reforzado, tales como los marcos abiertos de RC in situ [figura 11.8(b)] o
los muros de concreto apoyados en el fondo de la esclusa.

Algunas esclusas mds antiguas, e incluso algunas de las mds modernas de cabe-
zas bajas, estdn provistas de compuertas de mitra con hojas verticales construidas

Escluse:
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(a) Tablestacas de acero ancladas (b) Semi-marcos R.C.
(¢) Muros de gravedad con (d) Muros de gravedad con
alcantarillas laterales alcantarillas en el fondo

Figura 11.8 Seccidn transversal de esclusas.

directamente en ellas [figura 11.9 (a)]. En otras esclusas de alturas bajas, en particu-
lar las construidas o renovadas en tiempos m4s recientes, las compuertas aguas arfi-
ba rotan alrededor de un eje horizontal o se utilizan compuertas deslizantes (figura
11.10). Estas compuertas de esclusas sirven al mismo tiempo como mecanismo dé
llenado directo, que reduce bastante los costos de construccién y de mantenimien-
to de las esclusas; ademds de que aceleran el paso veloz de las embarcaciones &
través de las esclusas.

En la figura 11.11 se muestra con mayor detalle un tipo de compuerta rotatoria, d¢
acuerdo con el disefio de Cabelka. El borde inferior de la compuerta que desciende 0
sentido vertical est4 suficientemente sumergido al principio del llenado de la esclu-
sa por debajo del nivel mas bajo del cauce aguas abajo de manera que el afluente 00
estd aireado. Para cabezas més grandes (hasta 12 m) se puede utilizar una compuer
ta de disefio similar, pero es necesario separar el tanque de amortiguacién de mayof
profundidad, por debajo de la compuerta a partir de la cimara de la esclusa mediat-
te una rejilla de concreto. La instalacién de este tipo de compuerta se facilita muCh'0
haciéndola flotar en su posicién; lo cual se hace posible mediante dos tubos hor=



)

[l
\

—_TOTOTOl,Os:

|

--“4 - e e

cecmafacaa

\ - "‘?31§=5: ‘Q:S:.": NSRS ‘\<:55 NN
(@ () ®

Figura 11.9 Sistemas de llenado de esclusas (Novak y Céabelka, 1981).
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Figura 11.10 Compuertas de esclusas para llenado directo (Cabelka y Gabriel, 1985).

zontales que forman parte integral de su estructura, los que estdn herméticamente
sellados y actian como flotadores. El movimiento de la compuerta inclinada se rige
mediante un motor hidraulico, montado en el fondo de la cajuela de la compuerta
superior en una carcasa de protecciOn con una cubierta deslizante.

Para esclusas de llenado directo de 12 m de ancho, con una profundidad inicial
del agua de 3.5-4 m, se permite un afluente en aumento por debajo de la compuer-
ta al principio de su llenado de dQ/dr = 0.2 m’ s~ sin que las fuerzas de las
cuerdas de amarre de las embarcaciones maniobradas excedan sus valores permi-
tidos. La tasa de elevacion del nivel del agua varia dentro de los limites de 0.8 y
1.2 m min~!.

Las esclusas de llenado directo pueden vaciarse mediante alcantarillas cortas o
directamente por debajo de las compuertas de elevacién aguas abajo, o incluso me-

Esclusa:
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Figura 11.11 Compuerta rotatoria del tipo Cabelka (Cabelka y Gabriel, 1985).

diante aberturas en las compuertas, cerradas con valvulas deslizantes, de mariposas
o giratorias.

Otro tipo de sistema de llenado directo apropiado para cabezas bajas utiliza dos
compuertas de sector que rotan a lo largo de los ¢jes verticales, formando el paso del
flujo con sus aberturas que se incrementan de manera gradual; las compuertas se
voltean lentamente en las etapas iniciales del llenado de la esclusa y aumentan su
velocidad de abertura a medida que disminuye la diferencia de los niveles del agua.
Para cabezas mayores puede emplearse un sistema de llenado que utiliza una com-
puerta de hoja, como se muestra en la figura 11.12. El sistema de llenado esta dise-
fiado para evitar la entrada de aire al pasaje de llenado por debajo de la compuerta,
contribuyendo entonces a un llenado mas moderado.

11.8.3 ESCLUSAS CON LLENADO Y VACIADO INDIRECTO

En general, el llenado y vaciado indirecto de esclusas con cabezas bajas y medias s¢
lleva a cabo mediante alcantarillas cortas en las paredes laterales [figura 11.9(b)] 0
mediante alcantarillas bajo el umbral de 1a compuerta [figura 11.9(c)]; para esclusas
de cabezas altas (H > 12 m) o dimensiones menores en planta (B = 12 m) es mejor
hacerlo mediante alcantarillas largas, situadas ya sea en las paredes laterales [figu-
ras 11.8(¢c), 11.9(d) y 11.9(e)] o en el fondo [figuras 11.8(d) y 11.9(f)]. En los extre-
mos aguas arriba y aguas abajo de la esclusa, las alcantarillas estdan provistas de
‘compuertas (deslizantes o de segmento), las que deben situarse por debajo del nivel
de agua mds bajo posible. Para reducir las pérdidas de salida, la seccién transversal



Figura 11.12 Esclusas de llenado directo de cabezas altas (Cabelka, 1976).

total de todos los puertos de salida debe ser 1.3-1.5 veces mayor que el 4rea de la
secciOn transversal de la compuerta del alcantarilla totalmente abierta.

Los puertos de salida se distribuyen para asegurar, en la medida en que sea posi-
ble, igual efluente a lo largo de la alcantarilla, y por lo general estdn alternados,
ubicados y conformados para garantizar que el efluente hacia la esclusa se dirija por
debajo del fondo de las embarcaciones para que no ejerzan fuerzas laterales sobre
ellas. Por la misma razén, los puertos de desagiie de las alcantarillas largas, situados
en el fondo de la esclusa, se dirigen hacia sus paredes [figura 11.8(d)]. La tasa
permitida de incremento en el afluente a una esclusa llena mediante una alcantari-
lla larga no debe exceder de dQ/dr < 0.6 m? s~2 al comienzo del llenado. La tasa
media de elevacion del nivel del agua en estas esclusas varia entre 1.5 m min~'y
2.0 m min~".

. Para esclusas de grandes dimensiones en planta y/o cabezas muy altas es necesa-
o un sistema de llenado y vaciado mis complejo, disefiado con base en estudios de
modelos (Novak y Cabelka, 1981). Existen muchas esclusas con diversidad de dise-
fios de sistemas de llenado y vaciado. Un ejemplo de tal sistema complejo utilizado
€n la esclusa de Bay Springs en la via de navegacién Tennessee-Tombigbee, Esta-
dos Unidos [L = 183 m, B = 33.50 m y H = 26 m (Petersen, 1986)] se muestra en
la figura 11.13.

i La cabeza méxima para la que se pueden utilizar esclusas de etapa unica est4
Establecida en lo bésico por el limite para el cual se puede disefiar un racional siste-

(V4
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Figura 11.13 Sistema de llenado y vaciado de la esclusa de Bay Springs en la via de
navegacion Tenncssee—Tombigbee, Estados Unidos (Ables, 1978).
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ma de llenado y vaciado técnicamente factible y viable desde el punto de vista de la
economia y de los recursos hidricos. El flujo superficial y las olas de traslacion, que
generardn fuerzas inaceptables en las cuerdas de amarre de las embarcaciones guia-
das, deben eliminarse tanto como sea posible. La velocidad de llenado esta limitada
en general por el peligro de cavitacién en el sistema de llenado.

Ejemplos de cabezas muy altas utilizadas en esclusas de etapa unica son el pro-
yecto de Ust-Kamenogorsk sobre el rio Irtysh, Rusia, con H = 42.5 m (dimensiones
de la esclusa 100 m x 18 m, profundidad minima del agua 2.5 m), el de la presa
Carrapatelo sobre el rio Duero, Portugal, con H = 35 m y el de la presa John Day
sobre el rio Columbia, en los Estados Unidos, con H = 34.5 m.

Sobre rios canalizados utilizados también para generacidn hidroeléctrica, donde
se deben minimizar los requerimientos de agua para la navegacion, las cabezas altas
deben superarse por medio de, ya sea, esclusas acopladas (el proyecto Gabcikovo
en el Danubio), esclusas de dos etapas (proyecto Djerdab en el Danubio), de tres
etapas (proyecto Dnieprogress en el rio Dniéper) o toda una cascada de esclusas con
embalses intermedios. La economia en el manejo de aguas se obtiene a costa de
incrementar el desembolso de capital y prolongar el tiempo de paso de las embarca-

" ciones por la ruta dada.

11.8.4 HIDRAULICA DE ESCLUSAS

Los pardmetros de disefio de mayor interés son el tiempo de llenado (vaciado) T, el
caudal méximo Q y las fuerzas méximas que actian sobre la embarcacion durante
el esclusaje. Si se supone que la esclusa se llena desde una antecdmara grande cou
un nivel de agua constante, se puede escribir:

Q dt=ca(2gh)\? dt= — A dh (11.92)

donde A es el 4rea en planta de la esclusa, & es la cabeza instantdnea (la diferencia
entre los niveles de agua en la antec4mara y la esclusa), c es un coeficiente y a es €l
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4rea del sistema de llenado (area de la valvula); tanto ¢ como a son funciones de
tiempo, pero lo usual es que ¢ se tome como constante.

Para una apertura completa instantanea del sistema de llenado, la ecuacion (11.9a)
arroja, para el tiempo de llenado de una esclusa con una cabeza total H,

T 0 112
A d’ 2A(H)
fo ca(2g)'? Ju h'? ca(29)"” (11.10)
para una apertura lineal del sistema en el tiempo T,(a=a,T,/1),
" A ("1, _dh AT,  ('r dh
dt: — ! = — ] | ]
0 c29)"* ' ah'” cat(2g)'"” f” G (11.11)
Entonces:
T 2AT
tdt=—52010 (42 _pn
JO 00(29)”2 1, ) (11.12)
y:
AA(H? — hy 112
7= 24 L) (11.13)

1 Ca(zg')li.'.’

El tiempo de llenado total a partir de las ecuaciones (11.10) y (11.13) es asi:

24hr” _ 1, , 24H" 11.14)
Tea(29)? " 2 ca2g)” (

T=T,

(generalmente, la apertura del sistema de llenado es no lineal). De 1a misma manera
se puede deducir la ecuacidn para el tiempo que empareja los niveles de agua entre
las dos esclusas de las dreas A; y A,. Para una apertura instantinea total del sistema
de llenado,

o 24,4,H"
T (AI+A2)Ca(zg)l/2 ‘ (11]5)
Si, A, = A,
T— AH]/Z |
)T (11.16)

Y para A| = oo se obtiene de nuevo la ecuacién (11.10).
~ El tiempo de llenado de una esclusa por una altura de caida libre #, sobre una
compuerta de ancho B estd dada aproximadamente por:

T_ AH

© 23C,BQg)"h* (1L.17)
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(La ecuacion (11.17) ignora el cambio de flujo de salida modular a no modular en ¢]
extremo del llenado).

Si la apertura del sistema de llenado es gradual pero no lineal, se debe calcular ¢)
tiempo de llenado mediante un método de pasos, por ejemplo de la ecuacion (11.10)
se tiene que:

_ 24 2 _p
= g 18
entonces:
(2 )1/2 ’
_|pi2 _ €49 aAt) 11.1
h, (h,._, 5 4 : (11.19)

La ecuacién (11.19) también da la tasa de cambio de la profundidad en la esclusa

(H — h;) y permite calcular el cambio de caudal con el tiempo a partir de la ecuacidn
(11.9a):

Q.= ca(2gh)" (11.9b)

[en las ecuaciones (11.18) y (11.19), a es una funcién del tiempo].

De interés particular, por supuesto, es el caudal maximo Q_.. . En el caso especial
de una apertura lineal del sistema de llenado (vaciado) se puede determinar analiti-
camente Q. v la altura en que ocurre a partir de las dos ecuaciones:

4
2= ca(f;;;m (H" — h )

y

0= cat(2gh,)"*

— T ,
Para Q_. , dQ/dh, = 0, lo que arroja:
4
(= EH' (11.20)

El caudal maximo ocurre a 4/9 H si ¢l sistema de llenado no esta ain abierto en su
totalidad en el momento en que se alcanza este nivel, es decir, el criterio es el valof
de th calculado a partir de la ecuacién (11.13). Si hT < 4/9 H el caudal maximo
ocurre a 4/9 H; si hy > 4/9 H entonces el méximo caudal ocurre para una cabeza de
th correspondiente al extremo de 1a apertura del sistema de llenado (vaciado). El
tiempo real de llenado puede ser hasta 12% menor que el calculado debido a oS
efectos de inercia en el sistema de llenado.

El coeficiente del caudal varia en general entre 0.6 y 0.9 y es funcidn de la geo-
metria del sistema. Aunque también es funcién del tiempo, en los célculos se utilizd
un valor promedio de ¢, mejor determinado a partir de experimentos de campo o d¢
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Figura 11.14 Variacion de Q, a y h con el tiempo.

modelos. Las formas usuales de los valores de Q, a y & en funcién del tiempo (No-
vak, 1989) se muestran en la figura 11.14.

Durante el movimiento producido por la esclusa, la embarcacion esta atada a bolar-
dos con cuerdas que forman un dngulo entre 20° y 40° con el eje longitudinal de la
esclusa (embarcacién). A causa de la inercia, durante los pequefios movimientos de
la embarcacion la fuerza en las cuerdas, R, es cerca de 35% mas grande que la fuerza,
P, que actiia sobre la embarcacion. La tensidn resultante en la cuerda es entonces:

R=1.35P/cos 40°=1.75P. (11.21)

Por seguridad, la tensién permitida estd limitada por:
R ..=DI/600 (11.22)

donde D es el desplazamiento de la embarcacién (en toneladas). En Europa oriental
se utiliza la relacién (Cabelka, 1976):

R .= D¥20 (11.23)

La fuerza P tiene tres componentes principales: P,, la resistencia de la embarcacién;
P,, 1a fuerza debida a la pendiente longitudinal de la superficie del agua en la esclu-
sa; P, 1a fuerza debida a la acci6n de una onda de traslacién causada principalmente
por cambios ‘repentinos’ en el afluente a (efluente desde) la esclusa. P,y P, actdan
entre si y, en alto grado, cancelandose [para detalles adicionales, ver también Jong y
Vrijer (1981)].

El valor de P,, que es cerca de 80% de P, estd influenciado en particular por el
valor de dQ/dt. Asi, la fuerza que actiia sobre la embarcacién durante el movimiento
de la esclusa puede restringirse imponiendo un limite permitido a dQ/dr durante las
operaciones de llenado (vaciado) (secciones 11.8.2 y 11.8.3). Esto se logra mejor
controlando la tasa de apertura de las valvulas del sistema de llenado y/o 1a forma de
las alcantarillas en las valvulas. El valor limite de la componente transversal de las
fuerzas horizontales que actdan sobre la embarcacién no debe exceder 50% de la
componente longitudinal P.

ESC'US&:
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11.9 Esclusas
economicas
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Figura 11.15 Tanques econdmicos.

En canales donde haya escasez de agua, las cabezas altas pueden superarse median-
te ascensores (seccién 11.10) o mediante esclusas con tanques economicos; estos
ultimos tienen la ventaja de que permiten el manejo simultidneo de remolcadores
grandes pero requieren terrenos mds grandes que los utilizados para ascensores. En
las esclusas econdmicas, se logra una reduccién considerable del consumo de agua
transportando, por gravedad, a los tanques econémicos, parte del agua durante el va-
ciado de la esclusa, para regresarla de nuevo por gravedad a la esclusa durante el
llenado subsecuente (figura 11.15).

Por lo comiin, los tanques econdmicos se construyen contiguos a la pared lateral
de la esclusa, ya sea como embalses abiertos o cerrados superpuestos. Cada tanque
se conecta con la esclusa mediante su propio conducto, provisto de compuertas de
dos vias. Al incrementar el nimero de tanques a mas de cuatro, sélo se logra una
pequeiia reduccion adicional en el consumo de agua y los tiempos de manejo se
incrementan de forma desproporcionada en comparacion con esclusas simples. Las
esclusas con tanques econdémicos se utilizan para cabezas de hasta 30 m, para
las cuales pueden ain disefiarse de manera que su eficiencia sea comparable con los
tipos estandar de ascensores de embarcaciones.

Si by b, son los anchos del tanque econémico y de la esclusa, 4 y h, son los
incrementos de profundidades en el tanque y la esclusa, n es el nimero de tanques
econdmicos, e el exceso de cabeza permitida durante la operacion (tomaria dema-
siado tiempo esperar que el nivel completo sea igual) y x es la profundidad residual
para llenar desde (durante el llenado) o descargar al (durante el vaciado) canal. de
modo que, si se supone que la esclusa y el tanque tienen longitudes iguales:

bh=bh o K=b/lb=hlh (<1),
x=e+h+e+h =2e+h+h=2e+(K+1)h, (11.24)
Para un ascenso total, H, y el ascenso proporcionado por los tanques, nh,,
H=x+nh,,
h,=(H— x)In. (11.25)
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Entonces, de acuerdo con las ecuaciones (11.24) y (11.25), la pérdida de cabeza:

= 2en+(K+1)H

n+K+1 (11.26)
o la pérdida relativa de cabeza:
X K+1+2enlH K+1
= =h = ~ .
H " n+K+1 n+K+1 (11.27)
La eficiencia, 7, de la esclusa econdmica es:
nzl_h;n—2en/H~ n (1128

" K+n+l  K+n+l

1y h, no son fuertemente dependientes de H ya que, en general, 2en << H. El valor
de K usualmente est entre 0.5-0.7. Se gana muy poco al incrementar n mas de 4 6 5,
o al disminuir K. A menudo un gran nimero de tanques angostos es mds barato que
un nimero pequefio de unos mas anchos.

11.10 Ascenso:~
y planos

Si el suministro de agua para la operacién de esclusas de cabezas altas causa proble- inclinados
mas mayores, es posible utilizar ascensores de embarcaciones, para cuya operacion
los requerimientos de agua son casi inexistentes. Para superar cabezas muy altas
(hasta de 100 m) sélo los ascensores de embarcaciones son en realidad factibles.
Como regla general, tales estructuras constan de cdmaras horizontales llenas de agua
y provistas de compuertas en ambos extremos. Dichas cdmaras tienen una longitud
maxima aproximada a 100 m. Por tanto, son apropiadas para la operacién de barca-
zas y trenes cortos empujados (1 +1); los trenes de empuje mds grandes deben des-
conectarse. Sin embargo, debido a las grandes velocidades de viaje de la camara, la
capacidad de los ascensores de embarcaciones es relativamente alta.

De acuerdo con la direccién del movimiento de la cdmara, los ascensores pueden
ser verticales o inclinados. Para balancear y mover la cdmara del bote llena de agua,
los ascensores verticales utilizan pistones, flotadores [figura 11.16(a)], contrapesos
[figura 11.16(b)] u otros mecanismos especiales.

Los ascensores inclinados tienen por lo comin la cdmara de la embarcacién mon-
tada sobre un carro inferior que viaja sobre un riel en un plano inclinado, ya sea con
direccién del eje longitudinal de la cdmara o normal a ésta (figura 11.17). Como
regla, la cAmara se equilibra con un peso suspendido que viaja sobre un riel inclina-
do por debajo del carro inferior de la misma. La aceleracién de la cdmara durante el
arranque y la desaceleracion durante el frenado deben ser suficientemente pequefia
para mantener las variaciones del nivel del agua en la camara dentro de limites
permitidos, para reducir las fuerzas en las cuerdas de amarre del bote a una magni-
tud aceptable. Para reducir estas fuerzas, algunas veces parte del agua se deja fuera
de la cdmara antes de su ascenso para posar el bote en el fondo de la pileta y luego
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(a)
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Figura 11.16 Ascensores de embarcaciones verticales con (a) flotadores o (b) contrape-
sos (Cabelka y Gabriel, 1985).

estabilizarlo. Los ascensores de botes son més sensibles en operacidn que las esclu-
sas y mas propensos a dafios. |

J. Aubert disefi6 un tipo especial de ascensor de embarcacién inclinado, consis-
tente en una cdmara inclinada con un muro retenedor de agua moévil (pente d’eau),
que forma una cuiia de agua en la cual flota la embarcacion. La ‘pared’ se mueve
mediante dos locomotoras eléctricas acopladas con el bote flotante amarrado 2
ellas. Las dificultades en la operacién pueden ser ocasionadas por el sello circun-
ferencial del muro mévil retenedor de agua. Este tipo de ascensor de embarcacio-
nes se ha construido en Montech en el rio Garonne (Aubert, Chaussin y Cancelloni,
1973).

Un ejemplo de ascensor vertical de botes excepcionalmente alto y grande es €l
ascensor de Strepy-Thieu en el canal de Centre en Bélgica (en construccién en 1994).
El ascensor, que remplaza cuatro ascensores mas antiguos de cerca de 17 m de altura
cada uno y una capacidad de 300 toneladas, supera una elevacién de cerca de 73 m
y tiene dos cdmaras (balanceadas) cada una de 112 m de longitud, 12 m de ancho,
8 m de altura y un peso de 2200 toneladas.
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Figura 11.17 Ascensores inclinados de embarcaciones (Cabelka y Gabriel, 1985)

La zona de acceso a la esclusa, transicion entre el rio navegable y la esclusa, debe di-
sefiarse tanto para asegurar la entrada rapida a la darsena de acercamiento y a la esclu-
sa como para permitir ¢l amarre de las embarcaciones que esperan entrar a la esclusa
mientras estd operando, para dar paso a otras embarcaciones aguas arriba o aguas
abajo. El ancho de la darsena de acceso dependera entonces de los factores menciona-
dos con anterioridad, asi como del nimero de esclusas (dnica, gemelas, etc.) y el
nimero probable de trenes de empuje que espera manejarse.

En una via navegable con agua fluyendo, la dirsena de acceso se divide en tres
partes (figura 11.18). La primera parte /, estd destinada al freno de las embarcacio-
nes que entran a la esclusa o a acelerar su salida. La siguiente parte [, estd disefiada
para el paso y la retencion de las embarcaciones o trenes empujados y, posiblemen-
te, para su amarre. La tercera parte [, con espolones o muros de guia (con inclinacio-
nesde 1 a4 6 1 a5) representa una transicién entre la darsena de acercamiento mas
ancha y la cabecera mas angosta de la esclusa.

Las darsenas de acceso de las esclusas sobre rios canalizados estan por lo comin
separadas de las plantas hidroeléctricas o de los vertederos mediante un largo muro
divisorio o una isla. Un cambio abrupto del ancho de la seccién transversal produce
regiones de flujo critico con contracciones laterales y flujo transversal, o incluso en
reversa; estas condiciones son muy desfavorables para la navegacion y pueden cau-
sar accidentes. Para reducir la velocidad transversal por debajo del valor médximo
Permitido de cerca de 0.35 m s~! es aconsejable colocar un paso para el agua en la
Pared divisoria cerca de la cabecera (figura 11.18).

11.11 Zona
de acceso
a la esclusa
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11.12 Puertos
interiores
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Figura 11.18 Esclusa con accesos en el Danubio (Cabelka y Gabriel, 1985); dimensio-
nes en metros.

Las darsenas de acceso de las esclusas de navegacion en canales de aguas en
reposo pueden ser simétricas o antisimétricas en planta y son de ordinario relativa-
mente cortas, puesto que no se requiere una longitud para el freno, ya que las embar-
caciones pueden reducir su velocidad antes de entrar a la darsena de acceso. Esto
mismo se aplica a darsenas de acceso aguas abajo de las esclusas en vias fluviales
con aguas en movimiento, puesto que las embarcaciones entran con la direccién
contraria al flyjo.

Sin embargo, los accesos a las esclusas aguas abajo tienen que protegerse contra
corrientes indeseables originadas en el vertedero y/o descargas de plantas hidroeléc-
tricas y del sistema de vaciado de la esclusa.

Cuando se disefian estructuras de proteccion, postes de amarras, espolones, etc.,
es necesario tener en cuenta las fuerzas (y desplazamientos) que podrian ocurnr
debido al impacto de las embarcaciones durante el amarre o colisiones. La fuerza
resultante dependera de la velocidad de la embarcacién y de su dngulo con la
estructura de proteccion, asi como por supuesto, del desplazamiento de la embar-
cacion. En general, los remolques empujados cargados tienen velocidades y angu-
los de colisién mdas pequefios que los descargados. Los célculos tedricos son
bastante complejos, pero mediciones en prototipos indican que la colisién se pue-
de esquematizar como un sistema lineal amortiguado de masa-resorte. La contni-

bucién de los postes de amarras y el terreno a la amortiguacién es considerable
(Vrijer, 1983).

Los puertos interiores que sirven para la carga y descarga de embarcaciones, 13
transferencia de mercancias y sus operaciones de manejo posteriores estdn relacio-
nados con sus rutas de transporte a su destino final por agua, carreteras y/o rutas d¢
transporte en ductos. Los puertos pueden tener zonas o dirsenas especializadas pard
la transferencia de ciertas cargas [minerales, carbén, agregados, arena, envios indi-
viduales, contenedores, etc. (Porteous, 1977)].
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] a extensién, localizacion y disposicidon del puerto interior estdn determinadas
por su capacidad de transferencia. Para una capacidad pequeiia puede construirse un
puerto directamente sobre la orilla de un rio o canal navegable ampliandolo a por lo
menos dos o tres anchos de embarcaciones estdndar, o al ancho requerido para el
viraje de la barcaza. Para una capacidad de transferencia media es mas ventajoso
construir una o dos dérsenas de puerto por fuera de la via navegable, conectadas con
la via principal mediante una entrada disefiada apropiadamente.

Un puerto de gran capacidad de transferencia debe ser tan compacto como sea
posible; debe tener varias darsenas conectadas con la via fluvial mediante un canal
de acceso, que se extiende mds alla de la entrada a la darsena de acceso al puerto
destinada a la formacion de los trenes empujados o para las embarcaciones que
esperan ser descargadas. Una darsena de viraje se sitia casi siempre en las proximi-
dades de la ddrsena de acceso al puerto. La disposicion del puerto depende sobre
todo de las condiciones locales y del propdsito para el cual debe servir.

La transferencia manual 0 semi-mecdanica de carga en puertos se ha remplazado
casi en su totalidad por la operacidén mecanica continua o discontinua (bandas
transportadoras, transportadores neumaticos y bombas), en particular para el trans-
porte de liquidos. La transferencia continua automatica adecuada para grandes
cantidades de carga es la forma més productiva, sobre todo para carga voluminosa
y liquida.

Las carrileras de las grias de portico tienen sus rieles tendidos a lo largo de la
orilla, tan cerca al agua como sea posible, para asegurar que por 1o menos dos barca-
zas estén dentro del alcance de sus brazos giratorios. En aras de la eficiencia, las
grias no deben moverse en distancias excesivamente largas pero deben tener un
radio de accién grande. Algunos puertos tienen grilas de pdrtico estacionarias con
troles moéviles, dispuestos para la transferencia de mercancia muy pesada y volumi-
nosa. En sus inmediaciones, superficies de concreto se construyen para ensamblar
productos de gran tamafo que no pueden ser transportados al puerto mediante ca-
rreteras o ferrocarriles debido a sus grandes dimensiones. Para productos de peso y
dimensiones excesivos, que no pueden manejarse de otra manera, tienen que utili-
zaise sistemas de transferencia de rodamiento.

Para mercancias sensibles a la humedad, se utilizan atracaderos entejados,
provistos de montacargas elevados. Ademds, los puertos estidn provistos con
Instalaciones de almacenamiento modernas para el empacamiento de mercan-
cias, terrenos para almacenamiento temporal y silos de granos. Aparte del 4rea
principal del puerto existen tanques de gran capacidad para el almacenamiento
de sustancias inflamables, ubicados en la proximidad de los atracaderos de los
buques cisterna.

La intensidad, cada vez mayor, de utilizacién de las vias fluviales interiores y la
mecanizacion de las operaciones de transferencia necesitan control automatico de
los puertos y las operaciones de transferencia. Esto es en particular vilido en el
sistema de rdpido desarrollo de transporte en contenedores. Los sistemas de control
automatico de contenedores en los terminales estan basados en la combinacién apro-
piada del procesamiento de la informacién por computador y en el control remoto

de la transferencia de mercancias operadas por el hombre (Bourrieres y Chameroy,
1977).

-
—
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Ejemplo 11.1

Una esclusa de navegacion, de 200 m x 12 m en planta y con una cabeza de 9.00 m,
se llena a través de dos conductos longitudinales con compuertas rectangulares de
3 m de ancho que controlan el flujo. El coeficiente total de caudal del sistemg
de llenado es de 0.65 y las compuertas se abren a 8.5 mm s™' con una velocidag
uniforme en 4.5 min. Determinar el caudal maximo que entra a la esclusa y el tiem.
po total de llenado.

Solucion

El tiempo de apertura de las compuertas es T = 4.5 x 60 = 270 s. El area del flujo
para una compuerta totalmente abierta es 3 x 0.0085 x 270 = 6.885 m?. El 4rea de]
flujo del sistema de llenado es 2 x 6.885 = 13.77 m?%. De acuerdo con la ecuacién
(11.14), para una apertura lineal del sistema de llenado el tiempo total de llenado es:

T, 24H" _ 270 2 x 200 x 129

T— R 1L " 2 49 s.
2 a2 T 2 0.65x13.77V19.62 >

La cabeza de la esclusa en el extremo de la apertura de las compuertas, hTu’ €s segun la
ecuacién (11.13):

AAH —IE 4200 x 12(3— h?

270 = =
ca(2g)'"? 0.65x13.77/19.62

Entonces hy = 3.55 m. Q. ocurre ya sea en th 0 4/9H, el que sea mas grande; en
este caso 4/9H = 4/9 x 9 = 4 m > 3.55 m.
El tiempo en el cual h = 4 m puede obtenerse a partir de la ecuacién:

fo'tdt:_ AT, I"l dh 2AT

—_— = 1 W2 __ W2y — 4249
ca2g)” u W7 = cazg)r T Th) =112

para h,= 4 m:

2 _4x200x12x270
0.65x 13.77V19.62

(V9—-V4)=65 370 s.

de modo que ¢ = 256 s (< 270 s) y el caudal méximo ocurre antes de que el sistema de
llenado esté totalmente abierto. En el tiempo, ¢ = 256 s, el drea de la apertura del
sistema es (13.77 x 256)/270 = 13.056 m2. Por tanto [de acuerdo con la ecuacion
(11.9)], Q.. = 0.65 x 13.056 x 19.6 = 75.19 m3 s~!.

Ejemplo 11.2

Una esclusa econémica tiene cuatro darsenas de su misma longitud (225 m), cada un2
con un ancho de 20 m. Si el ancho de la cimara de la esclusa es 12 m, el ascens0



total es 24 my la cabeza residual en cada una de las darsenas econémicas es 0.20 m,
determinar la eficiencia de la esclusa economica y el ahorro diario en el consumo de
agua si hay 18 movimientos de esclusa por dia.

solucion

De acuerdo con la ecuacion (11.26) con K = 12/20 = 0.6,

_ 2ent(K+1)H  2x0.2x4+1.6x24

n+K+1 4+0.6+1 =7.143 m.

X
El consumo normal de agua para un esclusaje es 12 x 24 x 225 m?, y el consumo de
una esclusa econémica es 12 x 7.143 x 225 m>. La eficiencia de la esclusa econé-
mica es (24—7.43)/24 = 70%. El ahorro de agua pordiaes 18 x 225 x 12(24—7.143)
= 819 250 m>.
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Desarrollo de la potencia
hidroeléctrica

l.a potencia hidroeléctrica es extraida del potencial natural de los recursos de agua
utilizables, y cerca de un cuarto de los requerimientos de potencia mundiales en el
presente se obtienen por este medio. Cualquier programa de recursos hidricos en los
que un proyecto de generacion hidroeléctrica pueda formar parte tiene impactos
ambicntales y sociales que deben tenerse en cuenta en las etapas iniciales de planea-
cién. También deben considerarse con cuidado las implicaciones legales y politicas.

Uno de los factores mds importantes que atecta cualquier desarrollo hidroeléctri-
co es el costo del proyecto. Con los costos en alza y la escasez de recursos, tienen
que hacerse comparaciones economicas con otras fuentes de energia (por ejemplo,
plantas térmicas, de petrdleo, de carbon, nuclear, etc.). A este respecto, el hecho de
que, el costo del combustible para generacion de potencia en una plata térmica con-
vencional, a diferencia del costo del ‘combustible’ en una planta hidroeléctrica,
aumente por lo menos con la inflacion, hace que las plantas hidroeléctricas tengan
ventajas econdmicas, en particular a largo plazo.

Los avances tecnoldgicos recientes en la generacion de potencia hidroeléctrica
permiten la seleccion de disefios apropiados que incorporan requerimientos am-
bientales y sociales. Algunas de las innovaciones en el desarrollo de unidades turbo-
generadoras especiales, como unidades de tipo bulbo y con eje inclinado, sugieren
también reducciones considerables en los costos de construccién, aumentando asi la
relacién costo-beneficio de un proyecto. Por consiguiente, la seleccién del disefio
final requiere comparar muchas propuestas alternativas de varios sitios, que pueden
Incorporar las facilidades de expansi6n para satisfacer demandas futuras.

Estimaciones recientes (NU, 1981) indican que la produccién hidroeléctrica mun-
dial total en la actualidad es cerca de 17% del potencial mundial utilizable y se
elevar4 a cerca de 80% en el afio 2020. Sin embargo, los proyectos actualmente en
Planeacién o en construccién suman sélo cerca de 28%; la conferencia de energia de
las NU en 1981 resalt el estado del arte de las probables tendencias de generacién
hidroeléctrica a desarrollar en las siguientes dos décadas.

12.1 Introoc-:.

12.2 Persp=T"7
del desarro o
mundial

de la potenc.
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Desarrollo de la potencia hidroeléctrica

12.3 Oferta
y demanda
de potencia

Simeons (1980) produjo estadisticas de las capacidades instaladas en 1976 de]
suministro total de potencia y sus componentes hidroeléctricos en varios paises y
concluy6 que los paises con los mayores porcentajes son Noruega (99.5%), Zambia
(97.7%), Islandia (96%), Holanda (90%), Brasil (88%), Suiza (87%), Marruecos
(85%) y Luxemburgo (81%), mientras que paises como Australia (28%), India (42%),
Corea (15%), el Reino Unido (3.2%), Estados Unidos (13%) y la Unién Soviética
(21%) han desarrollado proyectos de generacion de potencia hidroeléctrica de for-
ma muy limitada, a pesar de tener los potenciales mas altos de mareas a lo largo de
sus litorales.

En el Reino Unido, donde las plantas de generacion hidroeléctrica estan situadas
casi en su totalidad en Escocia (exceptuando dos unidades en el norte de Gales), la
generaciOn se utiliza sélo para suplir las cargas pico.

La potencia eléctrica se genera en plantas térmicas, termonucleares o hidroeléctri-
cas. Los generadores hidroeléctricos se accionan por medio de turbinas hidraulicas,
mientras que las plantas térmicas utilizan turbinas a vapor y combustibles fosiles o
nucleares. Ademas, las turbinas generadoras a Diesel y a gas, se utilizan como plan-
tas de reserva de emergencia.

La demanda de potencia eléctrica varia de hora a hora durante el dia, y de dia a
dia, y de afo en afio, y se define como la carga total que el consumidor escoge, en
cualquier instante, para conectarse al sistema de suministro de potencia. El sistema
debe tener una capacidad suficiente para suplir las demandas esperadas, ademas de
interrupciones del servicio por fallas inesperadas y mantenimiento. La curva de car-
ga diana (demanda) para una area doméstica tipica se muestra en la figura 12.1.

La carga base es la carga que se excede continuamente, mientras que la promedio
es el area bajo la curva dividida por el tiempo. El factor de carga sobre un cierto
periodo es la relacion entre la carga promedio y la carga pico y se expresa como un
valor diario, semanal, mensual o anual. Una estacién tnica conectada a una planta
industrial puede tener un factor de carga de, por ejemplo, 80%. En un pais donde el

1500 [ carga pico

carga media

g

carga base

8

carga del sistema (MW)

0 6 12 18 24

Periodo (horas)

Figura 12.1 Curva tipica de demanda.



Algunas definiciones fundame~-: -

suministro se distribuye mediante un sistema nacional de redes para una diversidad
de usos, €l factor de carga anual puede ser del orden de 40%.

Debe anotarse que factores de carga bajos representan un grado de ineficiencia,
ya que debe instalarse una capacidad suficiente en forma de maquinas generadoras
para suplir las demandas pico, aunque, en promedio, una parte considerable de esta
maquinaria permanezca inactiva.

La seleccion del tipo de sistema de potencia depende de la clase de combustible
disponible, sus costos, la disponibilidad de sitios apropiados, etc. Mientras que los
costos de combustible de una planta hidroeléctrica son virtualmente nulos, los cos-
tos de construccién de las obras de ingenieria civil son en general mucho mayores
que los de una planta térmica debido a los costos adicionales de las estructuras de
represamiento, compuertas de esclusa, lineas de transmisién largas, etcétera.

Las plantas térmicas son mas eficientes de operar con carga total y, por tanto, son
apropiadas para una generacion continua cercana a la capacidad maxima para soste-
ner la carga base. Una planta hidroeléctrica puede ponerse en operacidn en un tiem-
po minimo entre unos pocos segundos y unos 4 4 5 minutos, mientras que se requieren
por lo menos 30 minutos para arrancar y cargar un sistema térmico. Las plantas
hidroeléctricas son, en consecuencia, muy apropiadas para satisfacer las variacio-
nes de carga con un desperdicio minimo de potencia. En un sistema interconecta-
do ideal, las estaciones térmicas deben utilizarse para generar hasta la carga base
maxima y las estaciones hidroeléctricas para suministrar la potencia pico.

Las plantas de potencia nuclear son de igual forma poco apropiadas para opera-
cion variable de carga, por cuanto los reactores no pueden controlarse con facilidad
para responder con rapidez a los cambios de carga; de ahi que se utilicen como
plantas de carga base a un factor de carga de por lo menos 80%. Debido a su poco
volumen, los costos de transporte de los combustibles nucleares son insignificantes;
por ello, las plantas de potencia nuclear tienen ventajas en sitios donde los combus-
tibles fosiles tradicionales y las hidroeléctricas no estdn disponibles. Aunque las
plantas de potencia nuclear, en contraste con las plantas térmicas de combustibles
fosiles, no necesitan costosos sistemas de control de contaminacién del aire, los
problemas de seguridad inhiben el desarrollo extensivo de este tipo de plantas.

El salto bruto, H,, en una planta hidroeléctrica es la diferencia entre los niveles del
agua en el embalse detras de la presa y en el cauce aguas abajo. Estos niveles varian
debido a las oscilaciones en el afluente y a las condiciones de operacién de las
plantas. El salto efectivo o neto, H, es el disponible para la produccién de energia
después de la deduccion de pérdidas en el sistema de transporte de 1a planta (figuras
12.8 y 12.15).

El agua que cae de una fuente de gran altura mueve las turbinas que a su vez

accionan los generadores para producir electricidad. La potencia hidraulica esta dada
por:

P =npgQHI1000 (kW) (12.1)

12.4 Algunaz-
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12.5 Tipos
de desarrollo
de potencia
hidraulica

donde 7 es la eficiencia de la turbina, Q es el caudal (en m* s~!) bajo un salto de
H (m). La eficiencia hidraulica de 1a planta es la relacion de salto neto a salto bruto
(es decir, H/H,), y 1a eficiencia global es igual a la eficiencia hidraulica multiplicada
por la eficiencia de la turbina y el generador. La capacidad instalada de una planta
hidroeléctrica es la potencia maxima que puede ser desarrollada por los generadores
a una altura normal con el caudal total. La unidad de la potencia eléctrica es e]
kilovatio y la de la energia eléctrica, definida como la potencia producida durante
una unidad de tiempo, es el kilovatio-hora (kW h).

La potencia primaria, o ‘firme’, es la potencia que siempre esta disponible y que
corresponde al minimo caudal afluente sin considerar almacenamiento. La potencia
secundaria, o excedente, es el remanente y no esta disponible todo el tiempo. Es 1ti]
sélo si puede absorberse para auxiliar otra estacion, efectuando ahorros de combus-
tibles (térmicos) o ahorros de agua (en el caso de otra estacion hidroeléctrica con
almacenamiento).

12.5.1 PLANTA A FILO DE AGUA (DESARROLLO LOCAL)

Cuando un vertedero o presa se construye a través de un rio, el pequeno salto que se
crea se utiliza para generar potencia, siendo la central de maquinas a menudo parte
integral de la estructura de la presa. Tiene una capacidad de almacenamiento muy
limitada y puede utilizarse s6lo cuando haya agua disponible. Su capacidad firme es
baja, debido a que el suministro de agua no es uniforme a lo largo del ano, pero
puede servir como una planta de carga base. Algunas plantas pueden tener suficien-
te almacenamiento aguas arriba para satisfacer las demandas pico diarias. Dos es-
quemas habituales de plantas a filo de agua se muestran en la figura 12.2.

12.5.2 PLANTA CON UN CANAL DE DERIVACION

A veces las condiciones topogréficas, geolégicas e hidroldgicas y consideraciones
ambientales y econOmicas pueden favorecer esquemas de desarrollo de la potencia

(a) Planta de potencia en bloque (b) Planta de potencia en dos bloques
< -
deflector — o o
de hielo y desechos ™\ | o ﬁ
> vertedero EE— 11

o]

o

Figura 12.2 Plantas a filo de agua.



Tipos de desarrollo de potencia hidrz.

del tipo de derivacion. El agua embalsada en el rio aguas arriba de una presa se
desvia a un canal de generacion que se vuelve a unir con el rio més adelante aguas
abajo (figura 12.3), la central de maquinas se localiza ya sea cerca a la bocatoma,
dentro del canal, o en la salida. Los tramos rocosos de un rio que contenga rapidas,
donde la regulacién puede ser dificil, deben evitarse para este tipo de esquema. Una
caida de considerable altura puede desarrollarse mediante un canal de derivacion en
un valle del rio con una pendiente relativamente empinada.

12.5.3 PLANTA CON ALMACENAMIENTO (DESARROLLO REMOTO)

La estructura de la presa esti separada de la central de maquinas a una distancia
considerable por la que se transporta el agua, en general mediante un tunel o una
tuberfa, para alcanzar en la planta saltos medios o altos (figura 12.4). El almacena-
miento en el embalse aguas arriba de la presa incrementa sustancialmente la capaci-
dad firme de la planta, y dependiendo de la escorrentia anual y los requerimientos
de potencia, la planta puede utilizarse como una instalacion para carga base y/o
carga pico.

12.5.4 PLANTA DE ALMACENAMIENTO POR BOMBEO (CENTRALES REVERSIBLES)

Cuando la escorrentia natural anual es insuficiente para justificar una instalacién
hidroeléctrica convencional y, es posible situar embalses cauce arriba y abajo, el
agua se bombea de vuelta del embalse inferior al superior. Este tipo de planta genera
la energia para carga pico y en los periodos fuera del pico el agua se bombea de
vuelta para uso futuro; asimismo la potencia en exceso disponible de otras plantas
del sistema (a menudo en una planta a filo de agua, térmica o de mareas) se utiliza
para bombear el agua desde el embalse inferior. Un esquema tipico de una planta de
almacenamiento por bombeo se muestra en la figura 12.5.

Una planta de almacenamiento por bombeo es una adicién econémica a un siste-
ma que incrementa el factor de carga de otros sistemas y también suministra capaci-
dad adicional para satisfacer las demandas pico. Se han utilizado ampliamente en

vertedero

central \
/— de maquinas
8l

T_—vertederoam—y

dirsena

bocatoma
\— esclusa de navegaciéon

Figura 12.3 Planta con canal de derivacion.
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Figura 12.4 Esquemas de plantas con almacenamiento (tipo remoto).
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y turbina a baja presioén

Figura 12,5 Planta de almacenamiento por bombeo.

Europa, y cerca de 50 plantas que estaban en operacién en Estados Unidos en 1990,
alcanzando una capacidad instalada total de 6700 MW. En el Reino Unido grandes
plantas est4n en operacién en Ffestiniog (300 MW) y Dinorwic (1680 MW) en Ga-
les del Norte y en Foyers (300 MW) y Cruachan (450 MW) en Escocia (ver NSHB,
1978).

En la actualidad se utilizan miquinas de bomba y turbina reversibles y de motor
generador que reducen el costo de la central de almacenamiento por bombeo y eli-
minan el equipo de bombeo adicional y la casa de bombas. |



Informacién de caudales esencial para la evaluacién del potencial hidroeléctricc

12.6.1 PLANTAS DE SALTO BAJO

Estas plantas tienen un salto bruto de menos de 50 m y son de ordinario a filo de
agua, con o sin almacenamiento; y su central de maquinas es parte integral de la
presa. Las plantas de generacidon de mareas (seccién 12.12.1) son también plan-
tas de salto bajo cuyos caudales en general son grandes. Las siguientes son algu-
nas instalaciones de saltos bajos: Pitlochry, Escocia (17 m); Owen Falls, Uganda
(21 m); St. Lawrence, Canada (22 m); planta de mareas de La Rance, Francia

(3-11 m).

12.6.2 PLANTAS DE SALTO MEDIO

Estas plantas pueden operar a control local o remoto, con saltos entre 50-300 m. Las
siguientes son algunas de las instalaciones de salto medio:

1. Entre las de control local se encuentran las de Castello de Bode, Portugal (97 m),
Hoover, Estados Unidos (185 m) y Estreito, Brasil (63 m);

2. Entre las de control remoto se encuentran las de Benevean Falls, Africa (160 m),
Great Glen, Escocia (90-300 m) y Tarraleah, Australia (299 m).

12.6.3 PLANTAS DE SALTO ALTO

La mayoria de plantas de salto alto (salto > 300 m) opera a control remoto. Las
siguientes son algunas de las instalaciones de esta clase: Laures, Italia (2030 m);
Reisseck-Kreuzeck, Austria (1771 m); Chandoline, Suiza (1750 m); Mar, Norue-
ga (780 m); Cruachan, Escocia (401 m); Dinorwic, Gales del Norte (440 m).

El salto bruto de cualquier proyecto propuesto puede evaluarse mediante técnicas
lopograficas simples mientras que para evaluar la cantidad dispenible de agua la
informacién hidroldgica de precipitacién y escorrentia es esencial (ver Shaw, 1994).
La siguiente informacidn hidrolégica es necesaria: (a) caudales diarios, semanales o
mensuales durante un periodo de varios afios, para determinar la capacidad de la
Planta y estimar la produccién que depender4 del caudal promedio de la corriente y
-Su distribucién durante el afio; (b) flujos bajos, para evaluar la potencia primaria,
firme o confiable.

12.6 Clasificz:»
de las plantas
hidroeléctricz:
segun su saltc
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12.7.1 ANALISIS DE LA INFORMACION DE CAUDALES

Un hidrograma usual de caudales, que incluye un periodo seco para el cual se
puede calcular la frecuencia de ocurrencia de un cierto caudal durante el periodg

(ejemplo 12.1), se muestra en la figura 12.6.
La curva de duracién del flujo (figura 12.7) es una grafica del caudal de la co-

rriente en orden ascendente o descendente (en las ordenadas) y su frecuencia de
ocurrencia expresada como porcentaje del tiempo cubierto por el registro (en las
abscisas). También se muestra en la figura la curva de duracién del flujo para up
flujo regulado por almacenamiento. Las pérdidas debidas a la evaporacion y a Ia

caudal pico

/\ caudal medio
v \
caudal base

Caudal, Q(m* s™)

Tiempo (meses)

Figura 12.6 Hidrograma de caudales de la corriente.
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Porcentaje del tiempo para igualar o exceder el flujo

Figura 12.7 Curva de duracién del flujo — potencia (factor multiplicador de la escal3
de potencia = ngH).



Informacién de caudales esencial para la evaluacién del potencial hidroeléctr::

infiltracion en el embalse propuesto y los caudales relacionados con la gestion de
aguas bajas aguas abajo del embalse y con cualquier otra demanda de agua, deben
tenerse €n cuenta para obtener la curva de duracion del flujo regulado.

12.7.2 CURVA DE DURACION DE POTENCIA

Si el salto disponible y la eficiencia de la central de maquinas son conocidas, la
curva de duracion del flujo en la figura 12.7 puede convertirse en una curva de
duraciéon de potencia cambiando las ordenadas a la potencia disponible (es decir
npgQH). | |

La potencia que estd disponible en 95% a 97% del tiempo en los esquemas regu-
Jados de embalse se considera como la potencia primaria o firme, y el area de la
curva de duracién de potencia con la cantidad minima de flujo disponible en 95% a
97% del tiempo arroja entonces la magnitud de la potencia primaria total. La poten-
cia primaria no necesariamente se produce de manera continua. Si el almacena-
miento y las construcciones de interconexién estdn disponibles, la planta puede
operarse sOlo para cargas pico. La potencia de exceso o secundaria es toda la que
estd disponible por encima del nivel de potencia primaria y estd dada por el area
bajo la curva de duracidn de potencia entre la linea de potencia firme y la capacidad
instalada total de la planta de generacion.

12.7.3 CURVA DE MASA

La curva de masa (figura 12.24) es una grafica del flujo acumulado contra el tiempo
durante el periodo de registro. Se usa para estimar los requerimientos de almacena-
miento y el flujo utilizable para produccién de potencia eléctrica (Linsley y Franzi-
ni, 1979; Twort, Law y Crowley, 1984). La pendiente de la curva en cualquier punto
Indica el caudal en ese tiempo particular.

La pendiente de la linea OA representa el caudal promedio sobre el periodo total
para el cual la curva de masa se ha graficado. Si la tasa de extraccién (retiro o
demanda) de agua para la produccién de potencia es uniforme y estd dada por el
gradiente de OA, el gradiente de la curva de la masa en cualquier instante indica que
el embalse o estd llendndose o vacidndose de acuerdo con el mayor o menor valor de
la pendiente de la curva de masa con respecto a la linea de demanda OA. Entonces,
para permitir descargar agua con esta tasa uniforme durante todo el periodo, el em-
balse debe tener una capacidad minima dada por la suma de los interceptos vertica-
les BC y DE. Suponiendo que el embalse contenga un almacenamiento inicial de
agua igual a DE, estaria lleno en C y vacio en D. Las curvas de masa también
Pueden utilizarse para determinar el vertimiento de exceso de agua desde un embal-
S¢ con una capacidad dada del cual se extrae agua para satisfacer la demanda de
potencia.
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12.8 Turbinas
hidraulicas
v su seleccion

12.8.1 GENERALIDADES

Las turbinas hidraulicas pueden considerarse como motores hidrdulicos o movedo-
res primarios del desarrollo de potencia hidroeléctrica, que convierte la energia de]
agua (potencia hidrdulica) en energia mecanica (potencia en el ¢je). La potencia en
el eje desarrollada se utiliza para accionar generadores eléctricos acoplados directa-
mente al eje de la turbina, produciendo entonces la potencia eléctrica.

La turbina hidraulica es una médquina rotatoria que actia por el impulso y/o reac-
cion de una corriente de agua que se lanza sobre el rotor (llamado rodete), que
consiste en una serie de paletas o 4labes curvos o aspas.

12.8.2 TIPOS DE TURBINAS HIDRAULICAS

Las turbinas pueden clasificarse como mdaquinas de impulso y reaccion (Nechleba,
1957). En la primera categoria, toda la energia potencial disponible (salto) del agua
se convierte en energia cinética con la ayuda de un inyector de contraccion [el cau-
dal se controla mediante una valvula tipo aguja — figura 12.8(a)] colocada al final de
la tuberia (tuberia de carga). Después de chocar sobre las paletas curvas, el agua
descarga libremente (con presion atmosférica) en el canal aguas abajo (Ilamado ca-
nal de fuga). La turbina de impulso de uso mds comin es la rueda Pelton [figura
12.8 (b)]. Grandes unidades tienen dos o mas chorros que chocan en diferentes
sitios alrededor de la rueda.

Nivel aguas arriba

ﬁ‘\ -
———— —_— ) . ’
T — l pérdida de energia
\ ‘.\.

;
.

o ki
)
tuberia de carga I
E
E:
L
=
vilvula de aguja ”
1 Y

al servo-motor €—— (___ &

deflector de chorro aguas aba_]o

inyector

(a) Regulacién del flujo por el inyector (b) Rueda Pelton

Figura 12.8 Turbina de impulso (rueda Pelton).
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En las turbinas de reaccion solo una parte de toda la energia disponible del agua
se convierte en energia cinética a la entrada del rotor, y una parte sustancial perma-
nece en la forma de energia de presion. La envoltura del rotor (llamada carcasa
cspiral) tiene que ser completamente hermética y estar llena de agua durante 1a ope-
racion de la turbina. El agua entra a la carcasa espiral y se mueve dentro del rotor a
través de una serie de dlabes guias llamados compuertas de ventanilla. El caudal y
su direccion pueden controlarse con estos alabes ajustables. Después de dejar el
rotor, €l agua entra al tubo de aspiracion que envia el flujo al canal de fuga. Hay dos
tipos principales de turbinas de reaccion, la Francis y la turbina de propulsion (tam-
bién conocida como Kaplan o de bulbo) (figura 12.9).

I as turbinas también pueden clasificarse de acuerdo con la direccion principal
del flujo del agua en el rotor como: (a) turbinas de flujo tangencial (rueda Pelton);
(b) turbina de flujo radial (Francis, Thompson, Girard); (c¢) turbinas de flujo mixto
(tipo de Francis moderna); (d) turbina de tipo de flujo axial o de aspas fijas (propul-
sion) o de tipo de aspa movil (Kaplan o de bulbo).

12.8.3 VELOCIDAD ESPECIFICA, N, FACTOR DE VELOCIDAD,
¢, Y CLASIFICACION DE TURBINAS

La velocidad especifica, Ng, de una turbina es su caracteristica mds importante y es
de importancia suprema en el disefio. Se define como la velocidad a la cual un rotor

(a) Turbina Francis eje del rotor

dlabe guia

(b) Turbina tipo propulsor
' carcasa espiral slabe guia
alabe del rotor tubo de aspiraciéon de]
(VCI’(IC&I) €J€ ac rotor-\ slabe ﬁ_]O
Nivel aguas :
abajo :.E
{
i
i
1t
-t

carcasa ( é®9

espiral

aspa
del rotor

acople con
el mecanismo

rcgul ador cubo del rotor

tubo de aspiracién
anillo regulador

Figura 12.9 Turbinas de reaccion.
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geométricamente similar giraria si estuviera proporcitonado de tal manera que desa-
rrollaria 1 kW cuando operara bajo un salto de 1 m; y esta dada por:

N.= NP" (12.2)

donde N es la velocidad de rotacién en revoluciones por minuto (rev min~'), Pes |a
potencia desarrollada (kW) y H es el salto efectivo (m).

El factor de velocidad,¢, es la relacién entre la velocidad penférica, v, de las
paletas o dlabes en el didmetro nominal, D, con respecto a la velocidad teorica de]
agua bajo un salto efectivo, H, que actia sobre la turbina:

¢=v/(2gH)"*= DNI84.6H'" (12.3)

La tabla 12.1 sugiere valores apropiados de ¢ que producen las eficiencias mis
altas para cualquier turbina. En la tabla también se muestran el salto y los interva-
los de velocidades especificas y las eficiencias de los tres tipos principales de
turbinas.

12.8.4 CLASIFICACION Y DESEMPENO DE TURBINAS

En general, las turbinas hidraulicas se seleccionan para saltos maximos, minimos,
normales y de disefio. El rotor se disefia para una velocidad éptima y una eficien-
cia maxima para el salto de disefo, que se selecciona como el salto por encimay
por debajo del cual la generacion anual promedio de potencia es aproximadamen-
te 1gual. Sin embargo, en realidad, las condiciones de salto y carga cambian du-
rante la operacion y es en extremo importante conocer el desempefio de una unidad
para otros saltos. Tal informacion es casi siempre suministrada por el proveedor
en forma de gréaficas de la eficiencia para varias condiciones de carga parcial [fi-

gura 12.10(a)]. El cambio de eficiencia contra la velocidad especifica se muestra
en la figura 12.10(b).

Tabla 12.1 Intervalo de valores ¢, velocidades especificas y saltos

Tipo de rotor () N, H(m) Eficiencia (%)

De impulso 0.43-0.48 817 85-90
17 > 250 90

17-30 90 82

Francis 0.60-0.90 40-130 90-94
130-350  25-450 94

350-452 94 93
De propulsién 1.4-2.0 380-600 <60 94

600-902 94 -85




Turbinas hidrdulicas y su selec:

(a) Eficiencia en funcién del porcentaje de carga total

100 ~ turbina Kaplan, N = 700
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S
~ 60
= rucda Pelton, N; = 15
s
5 40 turbina Francis, Ny = 360
T
- 2 turbina de propulsién, Ng = 600

| | | i | | i
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(b) Eficiencia en funcion de la velocidad especifica

100 — turbina Francis turbina de propulsion
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Velocidad especifica, N,

Figura 12.10 Curvas de desempeno de turbinas.

12.8.5 VELOCIDAD DE OPERACION O NORMAL, N

Independientemente de su tamaiio, todos los rotores que tienen la misma forma
geométrica tienen la misma velocidad especifica: ésta se considera un parametro
atil en la seleccién de rotor para condiciones particulares, lo cual puede hacerse
mediante diagramas o tablas (tabla 12.2). Si el salto y el caudal son conocidos, la
velocidad de 1a unidad N puede calcularse a partir de las ecuaciones (12.1) y (12.2).

S1 las turbinas van a mover generadores de electricidad sus velocidades deben
corresponder a la velocidad sincronica mas cercana para miquinas a.c., y la veloci-
dad correcta fisicamente posible para maquinas d.c. Para funcionamiento sincréni-
co, la velocidad N esta dada por:

N =120f/p (12.4)

donde f es la frecuencia del suministro a.c., en Hz (50-60 Hz) y p es el nimero de
polos del generador (divisible por 4 para saltos hasta de 200 m o por 2 para saltos
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Tabla 12.2 Informacién de Q-H-N. (Raabe, 1985): Q (m? s™"); H (m);
P (kW); D (m); N (rev min™).

Tipo de rotor Velocidad especifica Salto Caudal Velocidad unitaria
N =N plf i mdximo unitario N =NDIH'"
H (m) q =QID*H'-
De impulso (Pelton) 7-11 1650-1800 0.011-0.007 39.4-39.8
11-17 700-1650 0.024-0.011 38.9-39.4
17-26 350-700 0.055-0.024 37.6-38.9
Francis:
lento 51 -107 410-700 0.35-0.1 63.6-60.8
medio 107-150 240-410 0.59-0.35 67.5-63.6
150-190 150-240 0.83--0.59 72.6-67.5
rapido 190-250 90-150 1.13-0.83 81-72.6
250-300 64 -90 1.28—1.13 92.2-81
Kaplan 240-450 50 1.22-0.93 145-85
330-560 35 1.61-1.29 155-100
390- 690 20 20-1.6 170-110
490-760 15 2.35-2.0 180-120
570-920 6 2.45-2.35 200-135

por encima de ese valor). Las velocidades normales recomendadas (Mosonyi, 1959)
para maquinas de suministro a.c., de 50 Hz son 3000, 1500, 1000, 750, 600, 500,
375, 300, 250, 214, 188, 167, 150, 125, 107, 94, 83, 75 y 60 rev min~!,

12.8.6 VELOCIDAD DE EMBALAMIENTO

Si la carga externa de una méiquina de repente cae a cero (rechazo repentino) y el
mecanismo que la gobierna falla al mismo tiempo, la turbina tendera a moverse con
la maxima velocidad posible, conocida como velocidad de embalamiento. Esta ve-
locidad limite en condiciones sin carga con maximo caudal debe considerarse para
el disefio seguro de los diversos componentes rotatorios de la unidad turbogenera-
dora. La velocidad de embalamiento sugerida para varios rotores en cuanto a consi-
deraciones de disefio apropiados se dan en la tabla 12.3.

Tabla 12.3 Velocidades de embalamiento y variaciones de salto aceptables

Variacién de salto aceptable
(% del salto de diserio)

Velocidad de embalamiento
(% de la velocidad normal)

Tipo de rotor

Minimo Mdximo
De impulso (Pelton) 170-190 65 125
Francis 200-220 S0 150
De propulsién 250-300 50 150
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12.8.7 CAVITACION EN TURBINAS Y LOCALIZACION DE LA TURBINA, Y,

La cavitacién origina picaduras, vibraciones y reduccién en la eficiencia y es por
cierto indeseable. Los rotores que se atectan con mas severidad por la cavitacidn
son los de reaccion, en donde las presiones en los extremos de la descarga de las
aspas son negativas y pueden aproximarse a los limites de la presién a vapor. La cavi-
tacion puede evitarse mediante un disefio adecuado, instalando y operando la turbina
de manera que las presiones dentro de la unidad estén por encima de la presion de
vapor del agua. La localizaci6n de la turbina o altura de aspiracidn, Y (figuras 12.15
y 12.16), es el factor mas critico en la instalacion de turbinas de reaccién. Los limites
recomendados para velocidades especificas seguras para varios saltos, basados en la
experiencia de plantas de potencia existentes, se muestran en la figura 12.11.

La caracteristica de cavitacion de una maquina hidraulica se define como el co-
eficiente de cavitacién o sigma de la planta (o), dado por:

o=(H,—H,— Y)H (12.5)

donde H, — H,= H, es la cabeza de presién barométrica (a nivel del mar y 20 °C,
H, = 10.1 m) y H es el salto efectivo sobre el rotor.

A partir de la ecuacién (12.5), la localizaci6n permitida mdxima de la turbina
Y, mix (€levacion por encima del cauce aguas abajo del agua hasta la linea central
de los rotores propulsores, o a la parte inferior de los rotores de turbinas Francis)
puede escribirse como:

Y . =H,—o0 H (férmula de Thoma) (12.6)

s .max

donde o, es el valor minimo (critico) de o en el que ocurre cavitacion (en general
determinado por experimentos). Si1 Y es negativo, el rotor debe ajustarse por debajo
del cauce aguas abajo.
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Figura 12.11 Limites recomendados de velocidades especificas seguras.
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Tabla 12.4 Valores criticos de sigma de planta, o,

—

Rotores Francis Rotores de propulsion
Velocidad especifica(N) 75 150 225 300 375 375 600 750 900
o, | 0.025 0.10 023 040 064 043 08 15 35

En la tabla 12.4 se muestran valores usuales de o, para turbinas de reaccion, en
funcién de sus velocidades especificas.

Los valores de los limites recomendados con anterioridad de o pueden aproxi-
marse por:

0, = 0.0432(N_/100)2 para rotores Francis (12.7)

0, =0.28+0.0024( NS/100)3 para rotores de propulsion (12.8)

con un incremento de o, en 10% para turbinas Kaplan (Mosonyi, 1959).

12.8.8 POSICION DE LA LINEA CENTRAL DE UN ROTOR (O LINEA CENTRAL
DE UN DISTRIBUIDOR) PARA TURBINAS DE EJE VERTICAL

Los célculos preliminares de la elevacién del distribuidor por encima del nivel del
cauce aguas abajo (Y, figura 12.15) sugiere las siguientes relaciones empiricas [ba-
sadas en el conocimiento de plantas existentes (Doland, 1957)]:

Y,=Y +0.025DN?3*  para rotores Francis (12.9)

Y =Y +0.41D para rotores de propulsién (12.10)

donde D es el diAmetro nominal del rotor.

12.8.9 DIAMETRO DEL ROTOR, D

Para los célculos aproximados del didmetro del rotor, puede utilizarse la siguiente
féormula empirica (Mosonyi, 1959):

D =a(QIN)"? (12.11)

donde a = 4.4 para rotores de tipo Francis y de propulsién y 4.57 para turbinas de
tipo Kaplan (D enm, Q en m3s~!, N en rev min™}).
La ecuacion (Mosonyi, 1988):

D =7.10"/(N.+100)"3H (12.12)

también puede utilizarse para fijar el didmetro de un rotor de tipo propulsor (H en m).
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Las ruedas de impulso se alimentan por inyectores de contraccién y, en el caso de
la turbina de rueda Pelton, la eficiencia hidrdulica alcanza su maximo cuando el
factor de velocidad ¢ esta alrededor de 0.45 y el menor didmetro del chorro,

d =0.542 (Q/H)™. (12.13)

El didmetro nominal, D, de una rueda Pelton (también conocido como diametro
medio o de paso medido hasta la linea central del chorro) est4, entonces, dado por:

D=38H'"N. (12.14)

La relacion del chorro m, definido como D/d;, es un parametro importante en el
disefio de ruedas Pelton, y en la prictica para maxima eficiencia se adopta una rela-
cién de chorro de cerca de 12. El nimero de paletas para una rueda Pelton es 6ptimo
si siempre éstas intersecan el chorro, y 1o usual es que sobrepase las 15. La siguiente
férmula empirica da el nimero aproximado de paletas, n,, como:

n,=0.5m+15. (12.15)

que es vélido para 6<m<35. No es raro emplear varias ruedas de chorro multiple
montadas sobre el mismo eje para desarrollar la potencia requerida.

12.8.10 NUMERO DE UNIDADES INSTALADAS

En general, para una capacidad total de planta dada, los costos totales aumentaran
con el incremento del niimero de unidades. Las eficiencias de unidades grandes
(turbinas y generadores) son mayores que las de menor tamafio del mismo tipo. Si la
demanda de potencia es razonablemente uniforme es practico instalar un nimero
pequeiio de unidades grandes.

Cuando la eficiencia de la turbina hidréulica se reduce con la disminucién del
caudal (por ejemplo cuando se mueve en condiciones de carga parcialmente llena)
es mejor utilizar un nimero mayor de maquinas menores para condiciones de ope-
racion tan variables. La variacidn de la carga se compensa poniendo méquinas en y
fuera de servicio, de manera que conjuntos individuales no tengan una variacién

demasiado amplia de carga y, por tanto, siempre operen con tanta eficiencia como
sea posible.

12.8.11 CARCASA EN ESPIRAL DE LA TURBINA

Una carcasa en espiral es el conducto que dirige el agua desde la toma o tuberia de carga
al rotor en instalaciones de turbinas de tipo reaccién (en el caso de ruedas de impulso
se¢ coloca de ordinario la carcasa s6lo para prevenir que el agua salpique y para
conducir el agua al canal de fuga). Una carcasa en caracol en forma de espiral de
geometria correcta asegura una distribucién uniforme del agua alrededor de la
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periferia del rotor con la formacién minima posible de voértices. La forma vy lag
dimensiones internas estan estrechamente relacionadas con el diseno de la turbing

a. Carcasa en espiral total

Una carcasa en espiral total [figura 12.12(a)] que encierra en su totalidad la turbing
con un dngulo de la nariz, ¢, de 360° garantiza las condiciones de flujo mds perfec-
tas. Sin embargo, en la prictica las carcasas espirales de 320° < ¢ <<340° también
se denominan carcasas en espiral total.

Esta clase de carcasa en espiral se utiliza en instalaciones con saltos medios a
altos donde los requerimientos de caudales son menores.

b. Carcasas en espirales parciales

En las plantas de saltos bajos, el area de entrada debe ser grande para permitir cau-
dales grandes, lo cual se logra escogiendo angulos de la nariz menores a 320°. El
espaciamiento de las unidades es, por tanto, gobernado por grandes anchos de entra-
da de las carcasas de caracol en espiral parcial [figura 12.12(b)].

Para plantas de saltos altos, se adopta casi siempre una carcasa caracol de seccién
transversal circular; las carcasas metélicas son mas apropiadas para esta forma. Para
plantas de saltos bajos donde las cantidades de agua son grandes puede construirse
en concreto In situ una seccion rectangular con esquinas redondeadas. Las dimen-
siones aproximadas de un esquema de una turbina Francis con una carcasa en cara-
col de acero y un esquema de una turbina de propulsién con un caracol en concreto,
respectivamente, se muestran en las figuras 12.12(a) y (b). El disefio de la forma de
la carcasa en espiral esta determinado por los requerimientos del flujo. Las investi-
gaciones 1niciales deberén basarse en los siguientes supuestos: (a) una carcasa en

(a) Turbina Francis con un caracol metdlico (b) Turbina de propulsién con un caracol
(espiral total 320°< p<340°) en concreto (espiral parcial, ¢ <320°)

\ .
2.05D

!
_4
!
|

1.6D
- v
s ko
4.2D 1.25D 1.85D
A 4

Figura 12.12 Dimensiones recomendadas para carcasas de caracol.
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espiral con una altura constante; (b) un flujo distribuido uniformemente hacia la
turbina; (c) no hay pérdidas por friccion.

En la figura 12.13(a), el caudal en la seccidn de la carcasa en espiral definido por
un 4ngulo 8 est4 dado por g=Q6/2m, donde Q es el caudal total del rotor.

La velocidad en cualquier punto de la carcasa cn espiral puede dividirse en com-
ponentes radiales (V)) y tangenciales (V).

El componente tangencial, V,=K/r, donde K=30 ngH/N (a partir de la ecua-
cién bésica de Euler de la potencia absorbida por la miquina) y el caudal a través de
una banda dq esta dado por:

dg=Vh,dr=Kh,drlr.

Por consiguiente:
R
q=| Kh,drir=Q62n o In Rir,=Q6/2x Kh, (12.16)

La ecuacion (12.16) muestra que para un vértice de intensidad dada, K, existe
una relacién precisa entre 6 y R.

El disefio mas econ0mico de una subestructura de una planta de generacién y la
carcasa espiral mas angosta se puede obtener seleccionando una seccidn rectangular
y uniendo los dlabes guia (anillo de entrada) mediante una transicién escalonada
(simétrica o asimétrica), como se muestra en la figura 12.13(b).

Se puede escribir:

h=h,+o(r—r,) (12.17)
donde a=cot 3, +cot B,.

La ecuacidn (12.16) se vuelve:

r, R
Q627K = [ hdrir+ | H,drir (12.18)

(a) Carcasa espiral de (b) Carcasa espiral con
una altura constante transiciones escalonadas

SECCIONES A - A

Figura 12.13 Secci6n transversal habitual de una carcasa en espiral.
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que, al integrar, después de remplazar & en la ecuacién (12.17) arroja:

Q61K =(h,— ary) In(r /r))+(H,— h))+ H, In(R/r)). (12.19)
Si se conoce r, a partir de:
ri=(H,-h)la+r, (12.20)

se puede determinar el valor de R que define la forma de la carcasa. Se puede supo-
ner que la altura H para cualquier dngulo 6 se incrementa linealmente a partir de i,
en la nariz hacia la entrada.

La forma de la seccién transversal para varios valores de 6 se determina supo-
niendo la existencia de una velocidad uniforme en la carcasa espiral total (Mosonyi,
1959) igual a la velocidad de entrada, V,, =0.2(2gH)". Entonces, sabiendo que
g,=Q6./2, el drea de la seccion transverszl en un dngulo 6, esta dada por:

A=qlV,=0.1806,/H". (12.21)

Esta aproximacidén produce en secciones transversales mas grandes hacia la na-
riz, 10 que es conveniente para minimizar las pérdidas por friccidon (ignoradas en
la deduccion tedrica del disefio) que son mas pronunciadas en las proximidades de la
nariz.

Es conveniente colocar pilas divisorias con formas hidrodinamicas a la entrada
de las canaletas de anchos grandes para asegurar una distribucion del flujo tan uni-
forme como sea posible. El disefio final de la carcasa caracol debera verificarse
preferiblemente con pruebas en modelos, en especial en los casos con arreglos no
convencionales de unidades de turbinas grandes. Un ejemplo de la forma interior de
una carcasa espiral en concreto se muestra en la figura 12.14.

Seccion A - A

Figura 12.14 Forma interior de una carcasa en caracol de concreto con pilas divisorias.
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12.8.12 TUBOS DE ASPIRACION

El tubo de aspiracion es un conducto que descarga el agua desde el rotor al canal
de fuga y tiene un doble proposito: (a) recuperar, en la medida de lo posible, energia de
velocidad del agua que sale del rotor, incrementando asf la altura de aspiracion dinami-
ca; (b) utilizar la distancia vertical entre la salida de la turbina y el nivel del cauce
aguas abajo, denominada altura de aspiracion estética (figura 12.15). El tubo de
aspiracion mds comun es de tipo codo (figura 12.15), que minimiza la profundidad
de la subestructura. Comparada con la de tipo vertical (figura 12.16) también tiene
el efecto deseable de orientar el flujo con la direccién del cauce aguas abajo.

El tubo de aspiracién de tipo codo se divide en tres partes, todas las tres secciones
se expanden gradualmente como difusores:

1. una parte vertical (entrada) con seccidn transversal circular, que se expande gra-
dualmente;

2. una parte en codo (destinada a minimizar las pérdidas debidas al cambio con la
direccién del flujo) en una transicion gradual desde la seccion circular hasta
la seccidn rectangular;

3. una parte casi horizontal de seccion rectangular, que se expande gradualmente
para dirigir el flujo hacia el canal de fuga con pérdidas minimas.

En general, se disefian tubos de aspiracion con capacidad para grandes caudales
(unidades que operan con saltos bajos) mediante ensayos en modelos que se inves-
tigan simultaneamente con modelos de rotores. Si se considera el esquema dado en
la figura 12.16, como ejemplo, la ecuacién de energia entre 1 y 3 arroja:

Y +plpg+vi2g=p/pg+uvil2g+H, (12.22)

donde p, es la presion atmosférica y H, son las pérdidas por friccion y por vortices
en el tubo de aspiracion.

N NIVEL AGUAS b T T — : _p:érdi.cﬁ— de cabeza LE
ARRIBA RARESLRNL A E S R S
Ry salto
neto,

(altura estatica
de aspiracion)

LE Nivel

pu - Grn o -— e W

aguas abajo

altura dindmica
de aspiracién

Figura 12.15 Tubo de aspiracién de tipo codo.
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Figura 12.16 Tubo de aspiracion vertical.

Por tanto, la cabeza de presion en la salida del rotor, p,/pg, esta dada por:
plpg=plpg—Y,—(v;il2g—vil2g—H)). (12.23)
Denominando v3/2g—v3 /2g—H, =H,, la cabeza recuperada
H,=n(vi2g—v3/2g) (12.24)

donde 7, es la eficiencia del tubo de aspiracion. Mediante un disefio apropiado del
tubo de aspiracion, la velocidad de salida v, puede reducirse a 1—2 m s™', con 7,
85% alto.

Para evitar cavitacidn a la salida del rotor, se debe satisfacer la condicion p,/pg >
p./pg, donde p, es la presion de vapor saturada (alrededor de 3.0 m de agua absolu-
ta), con un factor de seguridad suficiente, puesto que el flujo sobre partes del rotor
tendréd presiones mas bajas.

Las dimensiones sugeridas del tubo de aspiracién utilizado para turbinas de velo-
cidades especificas altas se muestran en la figura 12.17 (Mosonyi, 1988).

Los diversos accesorios utilizados en la construccién y operacién de plantas hidro-
eléctricas son los siguientes: presas (almacenamiento u obras de control de tipo
derivacion); compuertas; valvulas; bocatomas; conductos de agua (canales abiertos
o tuneles de carga de presiones bajas); tuberias de presiones altas (tuberias de car-
ga); paso de peces; vélvulas de alivio de presién, almenaras; reguladores de turbi-
nas; generadores; superestructura de la central de maquinas; grias; patio de maniobras
para transformadores e interruptores; lineas de transmisién. En esta seccién se des-
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Figura 12.17 Dimensiones recomendadas de un tubo de aspiracion de tipo codo (Mo-
sonyi, 1988).

criben con brevedad sélo los accesorios que estdn directamente relacionados con la
ingenieria civil; las presas, obras de control, bocatomas, paso de peces, canales,
compuertas y valvulas se han analizado en capitulos anteriores.

12.9.1 CANAL DE CARGA

El canal de carga es un conducto para el agua desde la fuente (embalse o rio) a la
central en forma de un conducto abierto, de un tinel (conducto cerrado de presién
baja) o de una tuberia de carga (conducto cerrado de presién alta) (figura 12.5). De
ordinario, el canal abierto termina en una dirsena que es un cuerpo de agua aumen-
tado desde el cual las tuberias de carga conducen el agua hacia las turbinas en la
central de maquinas.

La dérsena funciona como un pequefio embalse de equilibrio (con dispositivos
para rebosamientos) que acomoda las pérdidas repentinas y los incrementos de de-
manda de carga aguas arriba de la central de maquinas. Puede construirse agrandan-
do el canal justo aguas arriba de la bocatoma de la tuberia de carga. Deben incluirse
los componentes usuales de una estructura de bocatoma, como rejillas para basuras,
compuertas, etc. La colocacién de aireadores en la parte posterior de las compuertas
hasta las tuberias de carga es esencial para prevenir en las tuberfas de carga el desa-



Desarrollo de la potencia hidroeléctrica

rrollo de presiones negativas excesivas como resultado de un drenaje repentino, por
ejemplo, cuando las compuertas aguas arriba se cierran y las valvulas de las turbinas
se abren.

12.9.2 TUBERIAS DE CARGA

Las tuberias de carga son conductos de gran didmetro, por lo general de acero o
concreto, utilizadas para llevar el agua desde una fuente (embalse o cdmara de car-
ga) a la central de maquinas. Son tuberias de presiones altas disefiadas para soportar
los esfuerzos desarrollados por las presiones estéaticas y por el golpe de ariete creado
por cambios repentinos en las demandas de potencia (por ejemplo, cerrar y abrir las
vdlvulas de acuerdo con el rechazo y la demanda de potencia). La provision de tal
linea de alta presién no es muy conveniente econdmicamente si ¢s demasiado larga,
en cuyo caso puede dividirse en dos partes, un largo conducto (tunel) de presién
baja seguido por una tuberia corta de alta presion (tuberia de carga) contigua a la
unidad de la turbina, separada por una almenara que absorba las elevaciones de
presiones debidas al golpe de ariete y las convierta en oscilaciones de masa.

a. Criterios de diseno

Los esfuerzos de anillo, p,, pueden obtenerse como:

p,=pDI2e (12.25)

donde D es el diametro interno, e es el espesor de la pared de la tuberia de carga y p
es la presidn interna incluyendo todos los efectos del golpe de ariete. La ecuacidn
(12.25) da el espesor de la pared como:

e=pDI2p7, (12.26)

donde 7, es la eficiencia de la uni6n (0.9-1.0 para uniones soldadas).

Para una tuberia de carga seleccionada, el espesor de la pared puede calcularse a
partir de la ecuacion (12.26) suponiendo un esfuerzo tensor permisible, p,, del mate-
rial (para acero, p,=150 N mm~2). Adema4s, el espesor de la tuberia debe ser tal que
soporte esfuerzos adicionales debido a la luz libre o voladizo entre el soporte y las
juntas de expansion, y los movimientos longitudinales en los soportes debido a cam-
bios de temperatura.

La energia del flujo inevitablemente se reduce a través de la tuberia de carga
debido a las pérdidas por entrada y por friccién. Aunque estas iltimas se pueden
minimizar seleccionando con cuidado el didmetro de la tuberia y las pérdidas de
entrada se pueden minimizar embocinando la entrada, el didmetro econémico de la
tuberia de carga se puede determinar a partir de un estudio comparativo de los cos-
tos anuales equivalentes de la tuberia instalada y la pérdida de ingreso debido a la
pérdida de potencia. Como puede verse en la figura 12.18, si bien las pérdidas de
energia disminuyen al incrementar los didmetros, los costos de construccién au-
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mentan. El didmetro que minimiza los costos anuales totales se puede determinar
sumando los dos costos.

Fahlbusch (1982) reformuld el objetivo del anilisis econémico en funcién de la
cantidad del capital invertido y el valor capitalizado de 1a pérdida de energia, y llegé
a la conclusion que el didmetro mas econdmico puede calcularse con una precision
de cerca de +10% a partir de:

D =0.52H "' (PIH)"* (12.27)

donde P es la capacidad nominal de la planta (kW), H es el salto nominal (m) y D es
el diAmetro (m).

El diseiio de los anclajes y anillos de soporte de las tuberias de carga (fuerzas de
momentum adicionales) tiene que efectuarse con cuidado cuando exista un cambio
en el gradiente y la direccién en salidas ramificadas. El tratamiento de este tema esta
fuera del alcance de este texto. Informacidn adicional puede encontrarse en libros
de diseno estructural. Las almenaras se analizarin en la seccion 12.10.

12.9.3 REGULADORES DE TURBINA

Un regulador es un mecanismo que controla la velocidad de rotacién de una unidad
turbogeneradora; se debe mantener una velocidad constante para conseguir ¢l sumi-
nistro a.c. (corriente alterna) con una frecuencia constante. Como la turbina, y por
tanto su generador interconectado, tiende a disminuir o aumentar la velocidad cuan-
do la carga varia, el mantenimiento de una velocidad casi constante requiere regular
la cantidad de agua que se permite fluir a través de la turbina al cerrar o abrir auto-

L L

Costos (£m)

A

Diametro de la tuberia de carga, D

Figura 12,18 Didmetro econémico de una tuberia de carga.
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maticamente las compuertas (o inyectores) de las turbinas, mediante la accién de yj
regulador. Un mecanismo regulador simple para turbinas se muestra en la figury
12.19. Un incremento en la velocidad del rotor eleva el pistén A, permitiendo que ¢]
aceite entre a la camara B, cerrando entonces ligeramente el inyector o las compuer-
tas. La operacion se reversa si la velocidad se reduce.

El cierre o la apertura rapida de un inyector o de los alabes guia (compuertas) sop
indeseables, ya que pueden producirse problemas graves de golpe de ariete en lag
tuberias de carga. En el caso de una turbina Pelton, se pueden evitar los cambiog
repentinos si se activa un deflector en frente del chorro, desviando entonces parte
del flujo lejos de la turbina. De la misma forma, en el caso de una turbina de tipo
reaccion, una vdlvula de alivio puede permitir que parte del caudal fluya directa-
mente al conducto de fuga sin entrar al rotor.

(a) Regulacion de una turbina de impulso

actuador
conectado al eje T
de la turbina ~\

— | 1€~
G
?
T “ boquilla
valvula de aguja
suministro de aceite B
(bajo presion) cr f

servo-motor
deflector

(b) Regulacién de una turbina de reaccion

SErvo-motor

alabe guia

carcasa en caracol

Figura 12.19 Reguladores de turbina. !
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12.9.4 GENERADORES

Un generador es una maquina eléctrica acoplada con el eje de la turbina (ya sea de
modo horizontal o vertical). El generador sincronico de corriente alterna se utiliza
pastante en la practica de produccion de potencia hidroeléctrica. Tiene dos elemen-
tos, un campo magnético que consiste en un ensamble de electroimanes (polos) que
rotan (de ahi el nombre de rotor), dentro de un estator (unidad estacionaria) que es
un sistema de conductores (inducidos bobinados). El desplazamiento relativo entre
el rotor y el estator induce una fuerza electromotriz alternante. El suministro de
corriente alterna en el Reino Unido se produce con una frecuencia estandar de 50 Hz.
La turbina se regula para operar con una velocidad constante y el generador se disefia
con un nimero apropiado de polos para producir la frecuencia disefada a la veloci-
dad seleccionada (ecuacién 12.4).

Debido a las limitaciones fisicas impuestas por las propiedades mecanicas de los
materiales, las velocidades de rotacion de las maquinas hidroeléctricas estan limita-
das, por ejemplo para una produccién de 15 MW la velocidad limite es 1500 rev min ™',
250 MW de 600 rev min~!, para 1000 MW de 120 rev min~!, etc. En sitios con mayor
potencial de generacion, las velocidades de las turbinas por lo general se escogen
entre 100 y 375 rev min~!, lo que reduce el niimero de unidades para la misma
capacidad instalada.

Los tamaiios de los generadores varian dependiendo de sus capacidades nomina-
les y de la disposicion del eje (ya sea vertical u horizontal). La capacidad nominal de
los generadores de corriente alterna se mide en kilovoltios-amperios (kVA). La ca-
pacidad (produccion) aparente o nominal difiere de la produccién real, P,, la dife-
rencia P_ se utiliza para magnetizar el campo del rotor. Entonces, la capacidad kVA
nominal estd dada por:

kVA=(P:+P:)" (12.28)
y el factor de potencia estd dado por:

PF=cos = P,/KVA. (12.29)

Excitatrices (generadores de corriente directa) montados sobre el eje del genera-
dor energizan el campo del rotor del generador principal.

El peso de los generadores de corriente alterna con una capacidad nominal de
300 kVA oscila entre 160 kN de peso para una velocidad de operacién de 900 rev
min~! y 500 kN para una velocidad de 100 rev min~!. Miden cerca de 3 m de alto y
2.5-5 m de didmetro. En general, las unidades de eje horizontal son apropiadas para
plantas de velocidades bajas y son pesadas, grandes y costosas, mientras que las
unidades de eje vertical utilizadas con plantas de velocidades altas son bastante
pequeifias y menos costosas. Para velocidades superiores a 1000 rev min~! se indu-
cen esfuerzos adicionales, 1o que exige materiales y disefios especiales. A menu-
do surgen problemas estructurales especiales para proporcionar el apoyo apropiado
a los generadores. Los generadores deben también estar ventilados de manera ade-
Cuada para evitar el sobrecalentamiento, lo que se logra mediante refrigeracién
con aire y/o agua.
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Para proyectos de almacenamiento de saltos altos (hasta 300 m), se han desarro-
llado bombas-turbinas reversibles del tipo Francis (Raabe, 1985) que operan con
una eficiencia relativamente alta tanto como bomba o0 como turbina. La misma uni-
dad eléctrica trabaja como generador o motor invirtiendo los polos. Una planta equi-
pada con instalaciones reversibles puede reducir los costos en una central con
almacenamiento por bombeo mediante la eliminacién del equipo adicional de bom-
beo y la casa de bombas. Puede existir un desgaste anormal de todos los componen-
tes de tales unidades debido a su operacién frecuente y a los modos de arranque y
parada varias veces al dia.

Las caracteristicas hidraulicas de la bomba-turbina, la rotacién dual y el método
de inicio de las unidades en el modo de bombeo son algunos factores adicionales
que afectaran el disefio del generador.

12.9.5 TRANSFORMADORES Y LINEAS DE TRANSMISION

Los transformadores que conectan la fuente de poder (generadores) y el circuito
receptor (lineas de transmisién) elevan el voltaje para transmisidn, reduciéndose asi
la pérdida de potencia y permitiendo el uso de conductores mas pequeiios (cables)
en la linea de transmision. De ordinario, los transformadores estan localizados en un
patio de maniobras exterior adyacente a la central de miquinas, como una precau-
cion necesaria para evitar los altos voltajes y otros peligros.

12.9.6 CENTRAL DE MAQUINAS

La estructura de la central de maquinas puede dividirse en dos secciones, una subes-
tructura que soporta el equipo hidrdulico y eléctrico y una superestructura que aloja
el equipo. En general, la subestructura es un bloque de concreto con todos los con-
ductos de agua necesarios construidos dentro de él. La carcasa en caracol y €l tubo
de aspiracién se funden integralmente (en especial en plantas grandes de saltos ba-
jos) con la subestructura revestida en acero.

La superestructura aloja las unidades generadoras y excitatrices, el tablero inte-
rruptor y el cuarto de operaciones. Las unidades de eje vertical (cuyas turbinas se
colocan justo por debajo del nivel del piso) requieren menos espacio de piso que las
montadas sobre ejes horizontales. El costo de la superestructura puede reducirse
bastante si se alojan sé6lo los generadores individuales (la central de maquinas al aire
libre), aunque tiene la desventaja de que las obras de mantenimiento tienen que
limitarse s6lo a unas buenas condiciones climdticas. En ciertas condiciones topo-
gréficas, en particular cuando la hidroeléctrica esti situada en cafiones angostos sin
un sitio conveniente para una central de maquinas de tipo convencional, puede loca-
lizarse en forma subterranea. Existen muchos ejemplos en Europa y en otras partes
(las plantas de Cruachan y Dinorwic en el Reino Unido).

Es esencial equipar la central de méquinas con una gria que levante y mueva los
equipos para propésitos de instalacién y mantenimiento. Se utilizan normalmente
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puentes-gn’la que cubren el ancho de la edificacion y son capaces de atravesarlo en
toda su longitud. La elevacion del riel de la gria depende del espacio maximo re-
querido cuando la gria estd en operacion lo que, a su vez, determina la altura total
de la superestructura (figura 12.26).

12.9.7 CANAL DE FUGA

El canal de fuga es la via por la que se descarga el agua de las unidades de turbina
(a través de los tubos de aspiracion si se utilizan unidades de tipo reaccion). Pue-
den ser muy cortos y, si la central de maquinas estd préxima a la corriente, el flujo
de salida puede descargarse directamente en ella. Por el contrario, si la central de
maquinas esta situada lejos de la corriente, el canal de fuga puede tener una longitud
considerable. El disefio apropiado de dicho canal asegura, en especial, en plantas de
saltos pequeiios, que una mayor parte del salto bruto de la planta esté disponible
para el desarrollo de potencia.

El canal de fuga en inmediaciones de la salida del tubo de aspiracion (el salto del
canal de fuga) debe revestirse apropiadamente, ya que, de otra manera, podria de-
gradarse e inducir una disminucion en la elevacion del cauce aguas abajo debido a la
socavacion del lecho del canal. De progresar tal situacion, el nivel del montaje del
disefio de la turbina se alteraria, causando asi reduccion en la eficiencia de la turbina
(cavitacidn en su rotor) y tendrian que tomarse medidas remediales (una elevacion
artificial del nivel del agua). El canal de fuga puede algunas veces rellenarse con
material depositado, en cuyo caso el salto bruto de la planta disminuye, lo que oca-
siona la reduccidn de la potencia de salida. Esta situacién puede surgir si el vertede-
ro principal de descarga estd proximo al conducto de fuga sin un muro separador
adecuado.

Se deben suministrar compuertas, con mecanismos de izaje apropiados, en la
salida del tubo de aspiracion (entre las pilas y el canal de fuga) para aislarlo en obras
de mantenimiento.

El canal de fuga de una central de maquinas subterrdnea invariablemente es un tinel
horizontal en el que las unidades de la turbina descargan el agua. El flujo en tal
tinel puede algunas veces ser a presion, haciendo necesaria una almenara proxi-
ma a las unidades de la turbina (es decir, en el inicio del tinel de fuga).

12.10.1 GENERALIDADES

Las almenaras pueden constar en esencial de una antecdmara cercana a la maquina. Su
Proposito principal es la proteccidn del largo tinel de las presiones del golpe de ariete
Causado por el rechazo o aceptacion de una carga repentina en plantas de saltos
medios y altos. La almenara convierte estas oscilaciones de presiones rapidas (golpe
de ariete) en unas fluctuaciones de presiones mds lentas y mds bajas debido a una

12.10 Alme-.= =
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oscilacién de masa en la cdmara de la almenara; para abordar con mayor profundi-
dad el anélisis del golpe de ariete el lector debe consultar a Jaeger (1957) y Novak
(1983).

La camara de la almenara (figura 12.4), que divide el tinel de presién en corto
tubo de carga de alta presién aguas abajo y un tunel largo de baja presion aguas
arriba, entonces funciona como un embalse para la absorcion o el envio de agua
para cumplir los requerimientos de cambios de carga. Rapidamente se establece e]
equilibrio de las condiciones de flujo que favorecen en gran medida la regulacion de
la velocidad de la turbina.

12.10.2 OSCILACIONES EN ALMENARAS

Los cambios repentinos en las condiciones de carga de la turbina producen oscila-
ciones de masa en las almenaras que de manera eventual serin amortiguadas por las
pérdidas de friccion hidraulica en el conducto. La amplitud de estas oscilaciones es
inversamente proporcional al drea de la almenara, y si el 4rea instalada fuera muy
grande las pulsaciones se eliminarian. Aunque esas condiciones serian favorables
para alcanzar un nuevo estado de equilibrio muy répido, el disefio no seria muy
econémico. Por otra parte, si se instala un area demasiado pequeiia las oscilaciones
se tornan inestables, lo que es inaceptable. Es por tanto esencial seleccionar una
seccidén en la que las oscilaciones se estabilicen en un periodo corto de tiempo.
La seccién critica para la estabilidad esta dada por la ecuacion:

A, .=VjALJ2gP,H, (criterio de Thoma) (12.30)

donde A, y L, son el drea de la seccion transversal y la longitud del tanel respectiva-
mente, y el subindice ‘0’ define las condiciones de estado permanente previas a la
variacion en la carga (figura 12.20). Por lo general, se selecciona una area de tanque
estable utilizando un factor de seguridad préximo a 1.5.

La utilizacién de la ecuaciéon de Manning con 1/n = 85 (con concreto de acabado
liso) arroja, a partir de la ecuacién (12.30),

A =45D'""IH, (12.31)

donde D es el didmetro del tinel (en m).

LLas méximas oleadas en ascenso y descenso deberan estar confinadas dentro de
la cdmara. Para almenaras simples se pueden utilizar las siguientes ecuaciones a fin
de calcular estas oleadas maximas. Para un rechazo repentino de la carga de 100%,
la maxima oleada en ascenso sera:

Lymix=1— 2K*0/3+K%0/9 (paraK*0<O.7), (1232)

donde Z* = Z/melx’ K*O = PO/ZméX’ Zmilx = QO/Asr Yr= (gAr/LtAs)m, Y la maxima
oleada en descenso.
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Figura 12.20 Esquema de una planta hidroeléctrica usual: condiciones de estado per-
manente.

Zrmin = — (1 +TKxo/3), (12.33)

Para un incremento de demanda de carga repentino de 100%, la oleada en descenso:

Zsmin = — 1 —0.125K s (para Kx<0.8) (12.34)

donde Z es la amplitud de la oleada con respecto al nivel del embalse, A, es el area
de la seccion transversal de la almenara y P,es la pérdida de salto en el tinel. El
intervalo de niveles de oleada (amplitudes) no debe ser demasiado grande para mi-
nimizar las dificultades en la regulacion. Las maximas oleadas en ascenso y descen-
SO se computan para las condiciones extremas, es decir, el nivel superior de la
almenara se rige por el maximo nivel de la oleada en ascenso cuando el nivel del
embalse estd en su maximo y el nivel inferior de la cdmara es controlado por el
méximo nivel de la oleada en descenso cuando el embalse estd casi a su nivel de
descenso mis bajo.

Condiciones de incremento de demanda instantinea de 100% generan una maxi-
ma oleada en descenso demasiado grande, puesto que la practica normal es dejar
una tolerancia para el incremento rapido de la demanda entre 0 y 10% de la deman-
da de carga total, pero pronto, de ahi en adelante, la unidad se lleva a carga total s6lo
de manera gradual. Por lo normal, las mdximas oleadas en descenso se calculan
contra valores entre 75 y 100% de 1a carga total y, de nuevo, el nivel inferior de la
camara es controlado por el nivel del embalse en su condicién de nivel de descenso
mas bajo. Esta condicion inevitablemente es mas critica que la regida por la mdxima
oleada en descenso después de un rechazo de carga.

Oleadas excesivas pueden ocurrir si se imponen varios cambios rapidos de carga
sobre la unidad (traslapando ondas). Estas pueden crear dificultades adicionales de
regulacién y puede que los niveles superior e inferior de la almenara tengan que ser
modificados para acomodar estas oleadas excesivas.
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Para hacer diseiios conservadores de la almenara es usual suponer un factor
de friccién del conducto inferior al promedio para calcular la maxima oleada en
ascenso y un factor de friccién mas alto para la maxima oleada en descenso. En
todos los casos debe tenerse muy en cuenta el efecto de envejecimiento del ti-
nel. Todos los tipos de pérdidas de cabeza se suponen proporcionales a V-. La
eficiencia de la turbina se supone que es constante para todo su intervalo opera-
cional; puede recordarse que la turbina de tipo Kaplan satisface este supuesto
para un amplio intervalo de condiciones de carga.

12.10.3 TIPOS DE ALMENARAS

1. Almenaras simples. L.a almenara simple [figura 12.21(a)] tiene la seccidn trans-
versal uniforme, esta abierta a la atmésfera y actiia como un embalse. Esta co-
nectada directamente a la tuberia de carga de manera que el agua fluye hacia
adentro y hacia fuera con pequefas pérdidas de cabeza cuando ocurren variacio-
nes de carga. De ordinario, tienen un tamafio grande, con proporciones excesi-
vas y son lentas en responder para amortiguar las oleadas. Se utilizan muy rara
vez en la practica moderna excepto en instalaciones donde los cambios de carga
son, 0 muy pequefios 0 muy graduales.

2. Tanque estrangulado. En el tanque estrangulado (tanque de tipo orificio res-
tringido), la entrada restringida [figura 12.21(b)] a la almenara crea unas con-
diciones de retardo y aceleracién del flujo en el tunel aguas arriba de éste,
reduciendo entonces los requerimientos de almacenamiento y minimizando
las maximas oleadas en ascenso y descenso. Aunque este tipo de almenara
es economico (debido a su tamafio més pequefio) comparado con el tanque de
seccion simple, la creacidn rapida de cabezas retardantes y acelerantes complican
el mecanismo de regulacién, requiriendo una inercia adicional en las unidades
turbogeneradoras.

3. Almenaras con cdmaras de expansion. Este tipo de almenara [figura 12.21(c)]
consta de un tubo ascendente angosto (eje de oleada principal); con cdmaras
de expansion grandes adyacentes en cualquiera de los extremos. El conducto
ascendente angosto reacciona con rapidez, creando cabezas acelerantes o des-
acelerantes, y, al mismo tiempo, las cdmaras de expansion minimizan los ni-
veles maximos de las oleadas en ascenso y descenso, limitando entonces la
variacion de los niveles de la oleada (es decir, mds faciles de regular). Para
reducir costos de la estructura algunas veces se pueden colocar dispositivos de
rebosamiento, ya sea para desperdiciar agua (si no es escasa) o devolverla a la
tuberia de carga.

4. Almenara diferencial. Este tipo [también conocido como tanque diferencial de
Johnson-figura 12.21(d)] consta de un conducto interno ascendente y angosto
con un orificio de entrada a un conducto exterior mas grande en el fondo. Como
el tubo ascendente central es angosto responde de forma instantdnea durante la
fase ascendente; al mismo tiempo la amplitud méxima estd limitada a su nivel
superior, y cualquier exceso de derramamiento de agua se revierte a la cdmara
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exterior. Similarmente, durante la fase de vaciado descendente el agua se vierte
hacia el conducto ascendente angosto mientras que el conducto ascendente mis-
mo responde rapido para mantener el nivel deseado. El tanque diferencial con
una tuberia de carga extendida que actia como un conducto ascendente central
se muestra en la figura 12.21(e).

5. Almenaras con montaje venturi. Considerando la energia de velocidad bajo la
almenara (V?/2g = E,) la seccion critica de Thoma puede escribirse como:

A_=V24LJ2g (P,+E)H, (12.35)

Secciones mds econdmicas pueden resultar al colocar una contraccién venturi
[figura 12.21(f)] bajo la almenara [incrementando asf la cabeza de velocidad, E,

(a) Cdmara simple (b) Tanque estrangulado (¢) Tanque con cimara
de expansidén
JL
| &
v | V@\
' = T
(d) Tanque diferencial de Johnson (e) Tanque diferencial con

tuberia de carga extendida

/
11 m »—1 L .!J .._YJ.-
S-Spya-a

WARRARNIRES

fase 1: oleada en ascenso fase 2: oleada en descenso oleada en ascenso

() Almenara con montaje venturi

I planta
Figura 12.21 Tipos de almenaras.
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(Escande, Dat y Nalluri, 1962)]. Para la teoria detallada y disefio de almenaras,
se debe consultar Jaeger (1957) y Novak (1983).

El panel de generacién hidroeléctrica de la conferencia de energia de las Naciones
Unidas (NU, 1981) discutié el estado del arte, particularmente en las 4reas de desa-
rrollo de minicentrales hidroeléctricas, y enfatizé en la importancia de tales proyec-
tos, en especial en los paises en vias de desarrollo.

La electrificacién rural es uno de los principales atractivos de las minicentrales
hidroeléctricas. Tal sistema es mas independiente y seguro, conserva el petroleo
para otros propdsitos e inyecta tecnologia a las areas rurales. China ha desarrollado
un gran nimero de minicentrales hidroeléctricas durante las dos décadas pasadas,
con una capacidad instalada promedio de cerca de 300 kW por unidad.

De acuerdo con la Divisién de Energia del Banco de Desarrollo Asiatico (ADB,
en inglés), el potencial hidroeléctrico total identificado en la regién del ADB (ex-
cluyendo India) es cerca de 165 000 MW y sélo cerca de 4% se ha desarrollado
hasta ahora (informacién de 1980). Aunque el potencial disponible de unidades de
minicentrales hidroeléctricas es pequeno comparado con el potencial total, los pro-
yectistas deben ser concientes de las posibilidades de desarrollo de las minicentrales
de generacidn. Algunos de los paises asidticos ya han ganado considerable expe-
riencia en este sentido; India tiene cerca de 80 estaciones de minicentrales hidro-
eléctricas, con unas 200 unidades generadoras. Puede ser ventajoso incorporar las
minicentrales en las caidas de los canales al planear canales de irrigacién; por ejem-
plo en el canal de Ganga (India) estdn en operacion 26 unidades desde 200 kW a 6.8
MW en ocho estaciones. Desarrollos de minicentrales de generacién han empezado
recientemente en Nepal, Afganistian, Pakistdn, Papua Nueva Guinea, Malasia, Fili-
pinas, Samoa Occidental y Burma.

En el Reino Unido ha habido tendencias recientes de utilizar las obras de ingenie-
ria existentes de mediados del siglo XIX construidas para impulsar ruedas de agua.
Uno de estos ejemplos (Fullalove, 1984) est4 en las cavernas de Wookey Hole en
Somerset, donde se ha instalado, en un antiguo molino de papel, una turbina minia-
tura de flujo transversal a filo de agua, capaz de una produccién entre 15 y 70 kW.

Las unidades de pequefia escala con una fuente de potencia variable (debido al
flujo variable) requieren un sistema de control bastante elaborado y costoso para
hacer una interfaz con los conductos principales del suministro eléctrico. Sin em-
bargo, los ultimos avances en electrénica de estado sélido hacen que el sistema sea
viable. La salida eléctrica de una fuente de potencia continua (flujo continuo en el
rio) es, por otra parte, incompatible con la demanda y en tales casos la potencia
adicional se pasa a una malla de resistencia por el dispositivo de control.

Para saltos menores de 5 m, las turbinas de tipo propulsor de hélices fijas son mas
apropiadas. Es conveniente un mayor niimero de unidades pequefias ya que minimi-
zan los costos de distribucién. Las ruedas Pelton que desarrollan 10 kW han sido
instaladas por un valor aproximado de 1000 libras esterlinas el kW de capacidad
instalada (a precios de 1979). Para informacién mds detallada sobre la teoria y €l
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diseno de estaciones de potencia hidroeléctrica de pequeiia escala, se puede consul-
tar Monition, Le Nir y Roux (1934).

12.12.1 POTENCIA DE MAREAS

El uso de la energia de las mareas se remonta al siglo XII, cuando los molinos de
mareas trabajaban a lo largo de la costa de Bretafia, Francia. El principio bésico de su
operacion era formar una darsena de almacenamiento construyendo un dique que ce-
rrara una ensenada; la darsena se llenaba mediante compuertas durante la marea
creciente y durante la bajada de la marea se vaciaba mediante una rueda hidraulica
impulsada por debajo, produciendo entonces la fuerza motriz. El principio opera-
cional de una planta de generacion mareomotriz sigue siendo el mismo que el de los
molinos de mareas, pero las unidades de turbinas pueden generar potencia tanto
durante el llenado como en el vaciado de la darsena [figura 12.22(a)].

Las amplitudes de las mareas alcanzan magnitudes considerables a lo largo de
ciertos tramos costeros (la costa del Atlantico canadiense 13.5 m; el canal de Bris-
tol, Reino Unido, 10 m; la costa del Atlantico francés 8 m; los datos corresponden a
valores anuales medios). En la region del Pacifico, por ejemplo en las costas de
China y la antigua Unién Soviética, también se han registrado amplitudes medias
entre 6 y 9 m. Wilson y Balls (1987) presentaron un andlisis profundo del estado del
arte actual en la generacion de energia mediante mareas.

A pesar de que los costos de produccién de la energia de mareas son un poco
mayores (cerca de 3p* por kW h comparado con 2-2.5p para energia nuclear, en
precios de 1980) y que fluctian tanto diaria como estacionalmente, se podrian des-
plazar las plantas que trabajan con carbén o petréleo para la generacién pico y tam-
bién suministrar la energia en proyectos de almacenamiento por bombeo.

La primera estacion de energia de mareas en La Rance en la costa occidental de
Francia tiene una capacidad instalada de 240 MW (24 unidades tipo bulbo de 10 MW
cada una) con un factor de carga de 25%, los picos en la generacién de energia se
orientan a desplazar la generacién pico de plantas que trabajan con petréleo y €l abas-
tecimiento en los proyectos de almacenamiento por bombeo en los Pirineos. Las
turbinas bulbo también permiten el bombeo, elevando asi el nivel de la darsena [figura
12.22 (b)] con respecto al nivel del mar al final del llenado. El éxito de esta instala-
cién ha sido reconocido ahora puesto que los costos de produccién de energia son
competitivos con los de otras fuentes del sistema de energia francés. Adema4s, los
desarrollos tecnolégicos después de la finalizacién del proyecto de generacién de
La Rance han estimulado la construccién y proyeccién de plantas de mareas en
Canad4, antigua Unién Soviética, China, India, Australia, Corea y el Reino Unido
(Departamento de Energia 1977a, b).

——

* N.de R.T.: p = perces, corresponde a un centésimo de libra esterlina.
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Figura 12.22 Desarrollo de potencia de mareas.

12.12.2 POTENCIA DE OLAS

La siguiente fuente de energia renovable estudiada de manera més extensiva es la ener-
gia de olas. La potencia potencial de una ola puede aproximarse como (Mosonyi, 1988),

P=HT (kW por metro de largo) (12.36)

donde H 'y T son la altura de la ola y su periodo, los cuales pueden utilizarse con una
eficiencia de alrededor de 25% (generacién y transmision). Los aparatos mas nota-
bles en los que se concentra la investigacion actual (las primeras unidades superfi-
ciales como la balsa flotante de Cockerell y el pato de Salter se han descontinuado)
son del tipo de aguas profundas, fijos en el lecho del mar. Investigaciones llevadas a
cabo recientemente en el Reino Unido no indican, sin embargo, resultados econémicos
promisorios. Para mayores detalles de los conceptos basicos de los proyectos de

monitoreo de energia de olas, se puede consultar Departamento de Energia (1979),
Taylor (1983) y Mosonyi (1988).

12.12.3 POTENCIA DEL VIENTO

En teoria, la energia e6lica puede suplir la mayor parte de las necesidades de energia
del Reino Unido (Allen y Bird, 1977). La produccién de un aerogenerador se incre-
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menta con el cubo de la velocidad del viento, pero es un suministro de energia que
fluctia constantemente. La economia de la energia e6lica mejora al incrementar el
tamafio del aerogenerador; una unidad con un didmetro de 100 m podria reducir los
costos de produccién a 3p por kW h mientras que una unidad de 60 m produce
electricidad entre 6 y 7p por kW h. Con los costos de los combustibles a 2.5p por
kW h para plantas carboeléctricas y 3.5p por kW h para plantas de petrdleo [precios
de 1980 (Charnock, 1980)], la energia edlica podria ofrecer una alternativa atracti-
va. Suecia tiene dos unidades de 80 m y Estados Unidos tres unidades de 91 m de
diametro, las que estin en la actualidad en operacién. En Estados Unidos el gobier-
no s€ embarcé en la década de los setenta en un ambicioso programa, el cual, com-
plementado con los programas corrientes, deberia producir una capacidad construida
de 800 MW de energia edlica para la década de los noventa. La principal linea de
investigacién sobre aerogeneradores en el Reino Unido es la de molinos de viento
con eje horizontal —y vertical—; la Empresa Hidroeléctrica de Escocia tiene una uni-
dad de 250 kW en operacion.

Sin embargo, como lo sefialaba el antiguo Consejo Central de Generacion de
Electricidad (Reino Unido) (Charnock, 1980), se necesitarian entre 1000 y 2000
aerogeneradores para igualar la produccion anual de una sola estacion termoeléctri-
ca, y el impacto ambiental de tal esquema es considerable.

12.12.4 POTENCIA SOLAR

En Occidente, la energia solar se ha utilizado principalmente en la calefaccién de
casas individuales y en la industria del alumbrado. Sin embargo, se han probado
proyectos de energia solar a escala mucho mayor que podrian alimentar las redes
nacionales. En Nuevo Méjico y Arizona, Espaiia, Méjico y Australia operan plan-
tas piloto. Los colectores moviles de una planta solar capturan el calor del sol, el
cual puede cambiarse a un circuito de una turbina de vapor. El sistema rastrea el sol
de forma automdtica, tanto en elevacién como en acimut. Aunque la economia de
generacién a gran escala no es aun promisoria, los sistemas solares son bastante
ltiles en comunidades remotas en donde el suministro de energia convencional po-
dria ser muy costoso.

12.12.5 CENTRALES DE POTENCIA DE DEPRESION (SOLAR)

En regiones 4ridas, el alto potencial de evaporacién podria utilizarse para genera-
¢i6n hidroeléctrica. El agua del mar se conduce a través de un canal o un tinel a una
dirsena adyacente de bajo nivel donde se evapora. Una vez se establece un estado
de equilibrio hidrolégico entre la tasa de evaporacién y la tasa de afluencia desde el
mar, e] salto disponible correspondiente al caudal desarrolla la potencia hidroeléc-
trica. Los costos de tales desarrollos son excesivos y no existe ain un proyecto de
CSte tipo en operacioén; sin embargo, dos proyectos estdn en planeacién actualmente:
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la planta de depresion en Qattar, Egipto, y el proyecto del Mar Muerto en Israe]
(Mosonyi, 1988).

12.12.6 POTENCIA GEOTERMICA

El calor de las formaciones subterraneas rocosas es otra fuente de energia barata que
se ha explotado como alternativa de generacion de potencia eléctrica. La primera
instalacion de este tipo es el campo de vapor natural en Larderello, Italia, que ahora
produce 400 MW.

Mais de 50 paises en la actualidad utilizan sus recursos geotérmicos, los campos
de vapores de Wairakei en Nueva Zelanda y las aguas calientes de Islandia son
sOlo dos ejemplos. Los recursos geotérmicos mas promisorios estan en los marge-
nes de las placas tectonicas de la tierra, donde la actividad volcénica y los gradientes
de temperatura tienden a ser altos y las profundidades bajas de cerca de 200 m
pueden tener temperaturas altas. En América Central y Japon también hay campos
de altas temperaturas. LLas mayores fuentes son los géiser de California que produ-
cen entre 600 y 900 MW.

La energia geotérmica es firme, 10 que es una gran ventaja, y se estima que con
facilidad podria suministrar 30% de las necesidades totales de electricidad en mu-
chos paises del tercer mundo. La tecnologia no es compleja y los costos de opera-
cién son bajos. En Europa (Charnock, 1980) la explotacion es limitada hasta la
fecha, aunque Francia adopt6 una vigorosa politica de desarrollo para suministrar
energia geotérmica a miles de casas para la década de los noventa.

Ejemplo 12.1

Los caudales mensuales promedio de un rio en un afio seco son los siguientes:

Mes E F M A M ] J A § O N D
Q@m’*s~') 117 150 203 117 80 118 82 79 S8 45 57 152

Se quiere disefiar una planta hidroeléctrica en el rio, utilizando los siguientes datos:
salto neto en el sitio de la planta = 20 m; eficiencia de la turbina 90%.

1. Representar mediante graficas las curvas de duracién del caudal y potencia y
calcular la potencia firme y la secundaria disponible de esta fuente si el caudal
. maximo utilizable se limita a 150 m? s~
2. Si se quiere desarrollar la potencia con una tasa firme de 15 MW, ya sea median-
te almacenamiento o con una planta Diesel auxiliar sin almacenamiento, deter-
minar la capacidad minima del embalse y de la unidad Diesel.
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golucion
Caudales en orden descendente  Frecuencia Frecuencia igualada/excedida
(m's™!) (en meses) (%)
203 ! 8.3
152 2 16.7
150 3 25.0
118 4 333
117 5
117 6 50.0
82 7 58.3
80 8 66.7
79 9 75.0
58 10 83.3
57 11 91.7
45 12 100.0

1. La curva de duracién del caudal (caudal contra frecuencia igualada o excedida) se
representa en la grafica de la figura 12.23. La misma grafica puede utilizarse como
curva de duracién de potencia, multiplicando las ordenadas por un factor de 0.176
(=npgH/10°) para obtener la potencia en MW con 1 = 90% y H = 20 m. La
potencia firme disponible (1gual al area de la curva de duracion de potencia bajo
la linea de 45 m? s™') es 7.95 MW.

La potencia secundaria que es igual al 4rea bajo la curva de duracion de la poten-
cia (entre las lineas de 150 y 45 m? s™!) es de 10 MW.

Caudal (m*s™")
Potencia (MW)

Excedente (%)

Figura 12.23 Curva de duracién de caudal — potencia.
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2. La potencia que se debe complementar con el almacenamiento o con la unidad
auxiliar para obtener una potencia firme de 15 MW es el area abc (figura 12.23)
= 17.76 MW por mes. Por tanto, el almacenamiento requerido es:

17.76 % 10° x 30 x 24 x 60 x 60/1000 x 9.81 x 20 x 0.9=2.6 x 10* m".

Sin almacenamiento, la potencia firme disponible es 7.95 MW. Por consiguien-
te, la capacidad de la unidad auxiliar es 15—7.95=7.05 MW.

Ejemplo 12.2

Los caudales mensuales de un rio en el periodo del afio mds seco registrado se
muestran a continuacion:

Mes E FM A M J J A S O N D
Caudal (x10°m?® 4.0 2.25 5.0 1.25 0.5 0.75 0.5 0.75 1.25 1.25 5.0 6.25

1. Estimar la maxima captacion uniforme posible de este rio y determinar la capa-
cidad del embalse para obtener captacion uniforme y el ailmacenamiento inicial
minimo para mantener la demanda.

2. Si el embalse tiene s6lo una capacidad total de 8 x 10° m? con un almacenamiento
inicial de 4 x 10° m?, determinar (a) la maxima captacién uniforme posible y (b) el
vertimiento.

Solucion

A partir de la grafica de la curva de masa entre los caudales acumulados y los meses
en la figura 12.24 se obtienen los siguientes elementos.

1. La captacion uniforme es el gradiente de la linea OA:
=28.75 x 10512 x 30 x 24 x 60 x 60
=0.924 m’ s~

La capacidad del embalse = BC + DE=10.5 x 10 m>.
El almacenamiento inicial = DE = 6.5 x 10° m>.
2. (a) La nueva demanda con almacenamiento inicial de 4 x 10® m* (DG) (figura
12.24) es el gradiente de la nueva linea de demanda (OF).

=25.75 x 10912 x 30 x 24 x 60 x 60 = 0.827 m> s~

(b) El vertimiento =HC =1 x 10° m’.
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Figura 12.24 Curva de masa.

Ejemplo 12.3

El caudal mensual de un rio que abastece de agua a una planta de energia en 14
periodos sucesivos de 4 semanas del afio mas seco es ¢l siguiente:

Periodo 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14
(4 semanas)

Caudal (m’s~') 1.14 0.58 0.68 0.78 0.94°1.16 0.56 0.56 0.5 0.67 1.36 1.65 1.49 0.83

1. Calcular el volumen de almacenamiento del embalse para mantener la produc-
cién uniforme mas alta a través del afio y calcular la potencia continua si el salto
disponible es de 40 m.

2. Si se puede instalar un embalse de s6lo la mitad de la capacidad requerida ;qué
potencia debe suministrar una planta auxiliar para producir la potencia continua
de 1?

3. ¢(Cuéntas turbinas y qué tipo de unidades y con cuéles velocidades especificas se
podrian instalar para desarrollar la potencia en 1?

Solucién

Para representar gréficamente la curva de masas es necesario calcular los voltiime-
nes acumulados de flujo:

Ejemplo:



- 2w=sarrolio de la potencia hidroeléctrica

——

smado Caudal 2. Caudales 2 Voliimenes > Efluentes 2 Volimenes
< -sm™anas) (m* s~ 1) (m? s71) (X 10° m?) (x10° m?)  balanceados (x10° m})
1.14 1.14 2.76 2.23 +0.53
- 0.58 1.72 4.16 4.46 —0.30
0.68 2.40 5.80 6.69 —0.89
< 0.78 3.18 7.69 8.92 —1.23
) 0.94 4.12 9.97 11.15 ~1.18
- 1.16 5.28 12.77 13.38 —0.61
- 0.56 5.84 14.13 15.61 —1.48
0.56 6.40 15.48 17.84 —2.36
- 0.50 6.90 16.69 20.07 —3.38
0.67 7.57 18.31 22.30 - 3.99
. 1.36 8.93 21.60 24.53 —2.93
- 1.65 10.58 25.60 26.76 —1.16
: 1.49 12.07 29.20 28.99 +0.21
= 0.83 12.90 31.21 31.21 0
1. La tasa de captacién uniforme:

=31.21x10%/14x28x24x60x60
=0.92 m3 s~
=2.23x10° m? por periodo de 4 semanas

Se puede mejorar la precision en los cédlculos de la capacidad del embalse reque-
rido representando graficamente la curva de masas acumuladas netas [figura
12.25 (b)], que da la capacidad, 4.52 x 10° m3. La produccién continua de poten-
cia =mnpgQH =332 kW, suponiendo una turbina de tipo Francis (bajo salto, cau-
dales pequeiios y eficiencia alrededor de 92%).

La capacidad del embalse =0.5 x 4.52 x 106=2.26 x 10® m?. La linea de de-
manda reducida con este almacenamiento es la linea OB en la figura 12.25(a),

que da una caida de 2.5x 10° m3 en 14 periodos de 4 semanas. Por tanto, la caida
en potencia:

=0.92x 1000 x 9.81 x 2.5 x 10°x 40/14 x 4 x 7 x 24 x 60 x 60 x 10
=26.6 kW.

De ahi que se deba suministrar 26.6 kW mediante una planta auxiliar.

. Para una produccion constante, de saltos bajos y pequeiios caudales es apropia-

da una turbina de tipo Francis. Dado que la produccién de potencia es bastante
pequeiia y uniforme es normal que una sola miquina lo pueda hacer. Sin embar-
go, se deben instalar un minimo de dos unidades para tener en cuenta danos Yy
mantenimiento. Las siguientes opciones existen:

(a) disefiar y operar dos unidades que compartan la produccién de potencia de
manera equitativa (una produccién de potencia demasiado pequefia por ma-
quina y, en consecuencia, ineficiente);



Eje~:

(a) Curva de masa acumulativa
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WEH = 2.25 x 106 m?
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(b) Curva de masa no acumulativa

.
periodos de cuatro
semanas
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|

Figura 12,25 Curvas de masa.

(b) diseiiar s6lo una unidad y la segunda, de tamaiio similar, instalada como una
unidad auxiliar (no econémico);

(c) teniendo en cuenta lo anterior, es conveniente disefiar y operar s6lo una uni-
dad y proporcionar una Diesel como unidad auxiliar.

La velocidad especifica,

N,= NP [,



Adoptando ¢ =0.7 (tabla 12.1) y un rotor de didmetro D=4.43 (Q/N)'” se puede
obtener la velocidad de operacién de N = 810 rev min~'. Seleccionando la velo-
cidad sincrona maés cercana de 750 rev min~! (pagina 434),

D =4.43(0.92/750)"* =475 mm

y la velocidad especifica:

N_ =750 x 332"%/40% = 136,

Ejemplo 12.4

En un proyecto de una central con almacenamiento por bombeo, se envia agua
desde un embalse superior a través de un tinel de baja presidn y cuatro tubos de
carga de alta presion a cuatro unidades de bomba y turbina. La elevacion del nivel
de agua del embalse de represamiento es 500 m PED, y la elevacion del agua del
embalse aguas abajo es 200 m PED. El almacenamiento maximo del embalse que
puede utilizarse de continuo durante un periodo de 48 h es 15x10® m?.

El tiinel de baja presion se construye asi: longitud = 4 km; didmetro = 8 m;
factor de friccién, A =(.028.

Los tubos de carga de alta presion (4) tienen las siguientes caracteristicas: longi-
tud de cada tubo de carga = 500 m; didmetro = 2 m; factor de friccién, A = 0.016;
eficiencia de generacion de la turbina = 90%; eficiencia del generador (16 polos,
50 Hz) = 90%, eficiencia de bombeo de la turbina = 80%; presién barométrica
= 10.3 m de agua; coeficientes de cavitacién de Thoma, o = 0.043 (N/100)°.

1. Determinar la maxima produccidn de energia de la instalacion.
2. Estimar ]a velocidad especifica y especificar el tipo de turbina.
3

. Determinar el ajuste seguro de la turbina con relacién al nivel del agua del em-
balse aguas abajo.

4. Siuna almenara simple de 6 m de didmetro se instala en el extremo del tiinel de
baja presion, estimar:

(a) la m4xima oleada en ascenso y hacia abajo en la almenara para un rechazo
repentino de una unidad, y

(b) la maxima oleada en descenso para una demanda repentina de una unidad.

Solucion

El caudal disponible = 15 x 10/48 x 60 x 60 = 86.8 m3s~!. La potencia generada
se calcula de la siguiente manera:

velocidad en el tinel =86.8/(/4)8 x 8=1.73m s

Por tanto,

pérdida de cabeza en el tinel =ALV?*2gD=2.13 m,



caudal por tubo de carga =86.8/4=21.7m’s™',

velocidad en el tubo de carga =21.7/(w4)2x2=6.91 ms™".
Por consiguiente,

pérdida de cabeza en el tubo de carga =ALV*/2gD=9.73 m,

salto bruto en la turbina = 500 — 200 =300 m,
y también:
salto neto =300—2.13—-9.73=288.14 m,
generacion/turbina = npgQH/10°=55 MW,

generacién total =4 x 55=220 MW.

La produccion neta de los generadores es 0.9 x 220 = 198 MW. La velocidad del
generador, N = 120f/p = 375 rev min~! (velocidad sincrona aceptable). Por tanto,
la velocidad especifica, N, = NP'2/H**=176. Una turbina de tipo Francis es apropia-
da (eficiencia, velocidad especifica y salto coinciden para este tipo). El ajuste de la
turbina:

Y =B—oH,
o=0.043 x (76/100)* = 0.0248,
y €n consecuencia,
Y. =10.3-0.0248 x 288=3.16 m o 203.16 m PED

La elevaci6n del distribuidor:

Y,= Y, 4+0.025DN **.
El didmetro aproximado del rotor:

D=4.43(0/N)"*=1.72m.

Por tanto:

Y, =3.16+0.187=3347m o 203.35m .PED
Los célculos de la almenara son los siguientes:
area de la almenara, 4,=28.27 m?%
area del tinel, 4,=50.26 m?;

longitud de tinel, L, =4000 m.

Eje—:



Desarrollo de la potencia hidroeléctrica

Asi:
r=(gAJ/L.A)"=0.066.
Para una unidad de rechazo o demanda, Q,= 21.7 m’ s~! y P, = 2.13m. Por ello:

Z . =0JAr=1163m

K*=P,Z_. =0.183.

Después de un rechazo repentino, la méxima oleada en ascenso [ecuacion (12.32)],

z* . =0.88.
Por tanto
Z . =0.88x11.63=10.23 m.
LLa maxima oleada en descenso [ecuacion (12.33)], Z* . = —0.7. Por tanto:

Z . =—07x11.63=—-8.14m.

Después de una demanda repentina [ecuacién (12.34)], Z*. = —1.023. Por consi-
guiente:

Z . =—1023x11.63=—-119m.

min

Ejemplo 12.5

En un proyecto de central con almacenamiento por bombeo, se suministra agua a
una turbina simple a través de un tubo de carga de 200 m de longitud y 2 m de
didmetro. La central de maquinas utiliza dos bombas centrifugas para bombear
agua de vuelta al embalse superior, utilizando el mismo tubo de carga. La infor-
macién bésica es la siguiente. Bombas (2), capacidad nominal = 6 MW cada una.
eficiencia de la bomba = 87%, eficiencia del motor de la bomba = 85%,
turbina (1), capacidad instalada = 25 MW, eficiencia de la turbina = 91%, efi-
ciencia del generador = 89%; tubo de carga, longitud = 200 m, didmetro = 2 m,
namero de Manning n = 0.015, salto bruto por encima del nivel del cauce aguas
abajo = 115 m.
Determinar:

. el maximo caudal por bomba;
el maximo caudal de la turbina, y

la eficiencia global del sistema si toda el agua utilizada por la turbina se bombea
de vuelta al embalse superior.

el



Solucion

Caudal de la bomba
La generacién de potencia de las bombas es:

= pgQ(115+h,)/1000 kW

donde h;son las pérdidas del sistema. Ignorando las pérdidas menores, la ecuacion
de Manning arroja:

h,= Q*n*LIA*R" =0.01150".
pOI’ tanto.

2% 6000x%0.87=9.810(115+0.01150°)

loque da Q@ = 9.2 m?s™'. Por tanto, el caudal por bomba = 9.2/2 = 4.6 m*s™'. La
entrada al motor = 2 x6/0.85 = 14.12 MW. La operacidn de una hora de la bomba
(por ejemplo una entrada de 14.12 MW h unidades) almacena 9.2x60x60 =
3.31 x10* m3 de agua.

Operacion de la turbina

La entrada a la turbina es:
= 1pgQ(115— h,)/1000 kKW.
Por tanto:

25000=0.91x9.810(115-0.01150Q")

lo que da Q=26.1 m*s~! . La produccién del generador = 25 x 0.89 = 22.25 MW. Por
consiguiente, la duracién méaxima de la operacién de la turbina desde 3.31 x 10* m? de
agua almacenada es 3.31 x10426.1 x 60 x 60 = 0.352 h. Por tanto, el total de unidades
generadas (es decir, la salida) = 22.25x0.352 = 7.84 MW h, y la eficiencia global
del sistema es 7.84/14.12 = 55.5%

Ejemplo 12.6

Los siguientes datos se refieren a una central hidroeléctrica propuesta: turbinas,
potencia total a producir = 30 MW, velocidad normal de operacién = 150 rev min~’,
salto neto disponible = 16 m; tubo de aspiracién, energia cinética maxima a la
salida del tubo de aspiracién = 1.5% de H, eficiencia del tubo de aspiracion = 85%,
presion del vapor = 3 m de agua, presion atmosférica = 10.3 m de agua.

1. {Qué tamafio, tipo y nimero de unidades se seleccionarian para la planta pro-
puesta?

2. A partir de los principios fundamentales, determinar el ajuste de la turbina con
relacion al nivel del agua del cauce aguas abajo.

Ejemplos:
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Solucion

Para un salto bajo, una planta de alto caudal, las unidades de tipo Kaplan son apro-
piadas. Suponiendo una velocidad especifica, de 500, la potencia por maquina es:

=(N_H"IN) =11 377 kW.

Por tanto, el nimero de unidades es 30 000/11 377 = 2.64. Por consiguiente, se
deben seleccionar tres unidades, cada una con una capacidad instalada de 10 MW.
Nétese que el nimero de unidades depende de otros factores como la variabilidad de I3
demanda de potencia, las obras de parada y mantenimiento, la disponibilidad de una
red nacional de distribucién de potencia en caso de emergencias, etcétera.

La velocidad especifica:

N,.=150x V10 000/16 =468.

El caudal por unidad es 10 000/0.94x9.81x16 (suponiendo una eficiencia de 94%
— tabla 12.1) = 67.75 ms~!. Asi, el didmetro del rotor, D = 4.57(Q/N)'*=3.50m, y la
velocidad a 1a entrada (es decir, la velocidad a la salida del rotor) es 67.75/(7/4)
x 3.5 x 3.5=7.04 m s~!; de ahi que la cabeza de velocidad a la entrada es 2.53 m. La
cabeza de velocidad a la salida es 1.5 x16/100 = 0.24 m.

Si se aplica la ecuacidon de Bernoulli entre 1a entrada del tubo de aspiracion y el
nivel del cauce aguas abajo (figura 12.16):

Y,=p/pg—p./pg— (Vi2g—V3iI2g—hy,)

=10.3—3.0—0.85(2.53—0.24)=5.35m por encima del nivel del cauce aguas abajo,

A partir de las condiciones limites para cavitacién de Thoma,
Y =B—oH,

0=0.58 (de acuerdo con la tabla 12.4),

lo que da ¥, =1.02 m por encima del nivel del cauce aguas abajo. En ausencia de
datos adicionales, se puede adoptar el criterio de Thoma.

Ejemplo 12.7

Una central a filo de agua utiliza un salto medio de 10 m y genera alrededor de
30 MW. El factor de carga de la instalacién es 40%.

1. Determinar el nimero, tipo y velocidad especifica de las turbinas.
2. Disenar la carcasa en caracol para una de esas unidades.

Solucion

1. Para saltos bajos y grandes caudales se sugiere el uso de unidades de tipo Kaplan.
Ademas, estas unidades pueden cubrir la demanda variable muy eficientemente.



La generacién promedio de la planta es 30x0.4 =12 MW. Las unidades se
disefiardn para producir esta potencia con mayor eficiencia y cualquier varia-
cién en la demanda sera cubierta por unidades adicionales. Existen varias alter-
nativas: una unidad de 12 MW y tres unidades de 6 MW cada una, cinco unidades
de 6 MW cada una, tres unidades de 10 MW cada una, o dos unidades de 15 MW
cada una, ya que es mejor tener pocas unidades grandes que muchas unidades
mads pequefias, siempre y cuando las unidades puedan operar eficientemente en
condiciones de carga variable. Detalles adicionales sobre la naturaleza de la va-
riabilidad de demanda dardn mejores respuestas.

2. Como ejemplo, se disefla la carcasa en caracol para una unidad de 6 MW. Supo-
niendo una velocidad especifica de 800, la velocidad operacional de la unidad:

N=NH"*"/6000= 183 rev min~ .

Se debe adoptar una velocidad sincrona de 150 rev min~!, puesto que menores
velocidades especificas son convenientes para minimizar problemas de cavita-
cién, lo cual da una velocidad especifica, N,=653. El caudal Q por unidad es
6000/0.9 x9.81 x 10 =68 m?* s~!. Né6tese que se utiliza una eficiencia de 90%,
que corresponde a velocidades especificas altas. Por tanto, el didmetro del rotor,
D =4.57(68/150)! = 3.50 m.

Si se adopta una velocidad de entrada méaxima de 1.7 m s~! (Davis y Sorensen,
1969), el 4rea de entrada de la entrada de la canaleta al espiral es 68/1.7 =40 m?.
Si se supone una altura de 5 m, el ancho a la entrada de la canaleta es 40/5 = 8 m.

Diserio de la carcasa en caracol

Se adopta un caracol de concreto con una seccién en contraccion. La ecuacion (12.19)
da valores de R en funcién de la posicion del dngulo 6 de la espiral (figura 12.13).
La intensidad del vértice:

K=30ngH/rN=5.61 m?*s~".

El diametro exterior del ensamblaje del alabe guia (=2ry) =1.5D = 5.25M. Por tan-
to, r,=5.25/2=2.625 m. La altura de la seccion de entrada en el ensamblaje del
élabe guia, hy=0.4D=1.40 m. a =7.47 con B,=B,=15° Para el 4dngulo de la
nariz, debido a los caudales grandes y saltos bajos es apropiado una espiral parcial.
Si se adopta una espiral de 240°, las alturas H,, [figura 12.13(b)] pueden calcularse
para valores diferentes de 6.

Si se supone una altura méxima de la espiral de 5 m (para ajustarse a la altura de
entrada adoptada) y una variacion lineal entre hy y H,_,,, €s decirentre 1.4 my 5 m,
la siguiente tabla arroja los valores de H,(6):

8° a partir de la nariz 0 30 60 90 120 180 240
H,(m) 140 185 230 275 320 4.10 5.00

Sabiendo que r,=(H,— hy)/a +r,, la ecuacién (12.19) da el radio de la espiral
para un angulo 6, y los resultados se tabulan a continuacién:

Ejemplos
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8° a partir de la nariz

0 30 60 90 120 180 240

H, (m)
r, (m)
R (m)

1.40 1.85 230 2.75 320 4.10 5.00
262 2.68 2.71 281 287 299 3.10
2.62 457 6.55 8.25 9.75 12.52 14.52

El ancho maximo de la espiral es Rgy+ R,,,= 6.55+14.52=21.07 m. Los anchos
pricticos estin dentro del rango (2.7-3)D, adoptdndose entonces un ancho méximo
de 2.7D = 9.45m. Por tanto, el radio méximo reducido R’),, se obtiene como:

R}, =9.45x 14.52/21.07=6.52 m.

Dicha reduccién incrementa la vorticidad del flujo que se puede obtener mediante la
ecuacién (12.19). De manera que la nueva intensidad del vértice, K'=10.55 m? s~ .
Al utilizar el nuevo valor K’, los radios de la espiral para todos los dngulos pueden

volver a calcularse, como se muestra en la siguiente tabla:

@° a partir de la nariz 0

R (m)

30 60 90 120 180 240

3.53 418 4.82 5.22 6.02

El ancho maximo de la carcasa en caracol es ahora 4.184+6.52=10.70 m.

Nivel del tubo de aspiracion

Si1 se utiliza el criterio de Thoma:

y el valor o,=1.15

Y,=10—1.15

Y=B—0OH.

= —1.5m por debajo del nivel del cauce aguas abajo

es decir, la unidad es sumergida.

Otros detalles de las secciones de la unidad se muestran en la figura 12.26.
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Estaciones de bombeo

Cuando no se puedan construir los més econdmicos sistemas por gravedad, se deben
instalar equipos de bombeo para el abastecimiento de agua. La mayoria de las grandes
estaciones de bombeo abstraen agua de las fuentes superficiales tales como rios, cana-
les, lagos, etc., mientras que la abstracciéon de aguas subterrdneas por lo general se
hace mediante unidades de bombeo mas pequefias (casi siempre sumergidas). Algu-
nas veces se debe instalar equipo para bombear agua superficial (instalaciones de
drenajes de baja elevacidn) detrds de un dique (por ejemplo, un encerramiento con
ataguias) o de un carcamo poco profundo. Las bombas de drenaje de alta elevacién
algunas veces pueden ordenarse en un patrén de malla que cubra una gran area que
necesite drenarse (por ejemplo, para disminuir el nivel fredtico). Se pueden necesi-
tar instalaciones para bombear flujos de alcantarillados de aguas residuales o de
aguas lluvias desde redes con elevaciones bajas a plantas de rejillas o de tratamiento
con elevacién alta. Bombas elevadoras pueden necesitarse en redes de suministro
de agua para elevar las cabezas de presion. Unidades de bombas y turbinas reversi-
bles se utilizan en esquemas hidroeléctricos de almacenamiento con bombeo. En to-
dos estos casos, diferentes tipos de bombas con cdrcamos y bocatomas apropiados en
el punto de abstraccion se utilizan para transferir el liquido desde niveles bajos a altos.

13.2.1 GENERALIDADES

Las bombas son miquinas hidrdulicas que convierten la energia mecédnica (imparti-
da por rotacién) en energia hidrdulica utilizada para elevar (bombear) aguas o aguas
residuales a niveles mais altos. La energfa mecénica se suministra mediante potencia
eléctrica (motor) o motores de Diesel, gas o de vapor que utilizan ejes ya sean ver-
ticales u horizontales.

13.2.2 TIPOS DE BOMBAS

Las bombas pueden clasificarse como centrifugas (rotodindmicas — de tipo radial,
axial o de flujo mixto) y reciprocantes (desplazamiento positivo). También existen
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otros tipos como los de elevacién de aire (neumdticas) y bombas de chorro, los de
rotor de tornillo y helicoidal, etcétera.

En las bombas de tipo rotodindmico, el agua gana energia cuando pasa por un
elemento rotatorio (impulsor), la que es convertida en energia de presion por una
carcasa apropiada del impulsor (cdmara en espiral) [figura 13.1 (a)]. La bomba reci-
procante [figura 13.1(c)] utiliza la energia transmitida por un elemento movil (pis-
ton) en una carcasa de ajuste hermético (cilindro). En la actualidad, 1a utilizacién de
bombas de desplazamiento positivo, de elevaciéon de aire y bombas de chorro, es
muy reducida y la mayoria de las estaciones de bombeo utilizan bombas de tipo
centrifugo. Anderson (1994) y Wislicenus (1965) dan detalles de construccién y
caracteristicas de desempefio de bombas. El ingeniero civil debe tener suficiente
informacién sobre los diversos tipos de bombas para seleccionar un tipo apropiado
en el disefio de las estaciones de bombeo.

(a) Una bomba centrifuga de tipo espiral (b) Una bomba de flujo axial
g
entrega
motor
aspas impulsoras | eje vertical
entrega

carcasa en espiral r f

tt

T L~ dlabes gufa  \r. o
\ v de] carcamo
(c) Bomba reciprocante (accionamiento doble) { aspas impulsoras
[ ~ ¢ —3—» entrega 1 dlabes guia
r ist6 T vilvula retenedora (cheque) afluente
piston }ﬁ véstago del piston
= motor primario
cilindro J
W
T T - véstago de conexién
¢ Nivel agua
cidrcamo

Figura 13.1 Bombas de tipo rotodindmico y reciprocantes (de pist6n).
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Los tipos de bombas y sus aplicaciones se presentan en la tabla 13.1 como una
gufa para su seleccion.

13.2.3 VELOCIDAD ESPECIFICA N,

La velocidad especifica es el parametro que caracteriza de manera maés explicita las
bombas rotodindmicas y estd dada por:

N = NQ"Y H* (13.1)

donde Q es el caudal (1 s™!), H la cabeza total (manométrica) (m) y N la velocidad
de rotaci6én (rev min'). Los intervalos de velocidades especificas para los diversos
tipos de bombas se muestran en la tabla 13.2.

13.2.4 OPERACION DE LAS BOMBAS

Una instalacién tipica de una bomba centrifuga, que conduce el agua desde un carca-
mo (nivel bajo) a una elevacion maés alta, se muestra en la figura 13.2. V_ y V, son las

Tabla 13.1 Tipos de bombas y sus aplicaciones

Tipo Caudal Cabeza Aplicaciones y observaciones
Bomba rotodindmica: Para bombear agua limpia y aguas residuales: i::
tipo de flujo radial Bajo Alta (>30 m) mayores eficiencias se obtienen al bombear agu:
tipo de flujo axial Alto  Baja (hasta =15 m) limpia; las bombas de aguas residuales son C ¢
tipo de flujo mixto Medio Media (25-30 m) velocidades bajas, antiobstrucciones (capaces c:
desintegrar sOlidos); por lo general de tipo de tic
_ jo axial (propulsor) [figura 13.1(b)].

Bomba reciproca Bajo Media Bombas para fluidos muy viscosos; para pozos -
sondeos; fugas inevitables; ineficientes.

Bomba de impulso por aire  Bajo  Baja Recuperacién de aguas subterrdneas de pozc:
deformados con grandes cantidades de arena -
limo; ineficientes.

Bomba de chorro Bajo Media Combinadas con bombas centrifugas; extraccic-
nes de pozos de sondeo; ineficientes.

Bomba de tomillo Alto Baja Principio del tornillo de Arquimedes; bajas velc-
cidades; para bombear lodos activados o liquidc:
con flocs.

Bomba de rotor helicoidal  Bajo  Baja Bombas de desplazamientos positivos con rotc-

res helicoidales y elementos estatores; utilizadz:
para aguas residuales o liquidos con matenal e..
suspensién; bombeo de pozos para suministro ¢z
agua.
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Tabla 13.2 Velocidades especificas para bombas rotodindmicas

Tipo Velocidad especifica (rev min™!)
Flujo radial (i) velocidad baja 300 -900
(i1) velocidad media 900 - 1500
(i11) velocidad alta 1500 - 2400
Flujo mixto 2400 - 5000
Flujo axial 3400 - 15 000

velocidades en las tuberias de succion y de entrega; A y hg, son respectivamente las
pérdidas de cabeza en dichas tuberias (friccion, valvulas, codos, etc.); h,y hy son
las cabezas de succidn y entrega, cuya suma es la elevacion estética total, H,. H_ es

la cabeza total (manométrica) que debe desarrollar la bomba para levantar el agua
mediante ascenso estitico.

Como se deduce de la figura 13.2, la cabeza manométrica puede escribirse como:
H =H+h +h,+V32g. (13.2)
Si se ignora la cabeza de velocidad, la ecuacién (13.2) puede rescribirse como:

H_=H+h +h, (13.3)

VdZIZg - VSZIZg

A.. - “tee
Tfh fd h'\-\" | g Nivel del agua
hq

Nivel del agua TV'

del cdrcamo
Y vy _ V,212¢

A

Figura 13.2 Esquema para definiciones en una instalaciéon de bombeo.
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Si se consideran las pérdidas en el impulsor, se afecta la eficiencia (eficiencia
manométrica) de la bomba. La cabeza total que la bomba debe desarrollar para
superar las pérdidas en el impulsor y en el sistema (en las tuberias y en los acceso-
rios) al elevar el agua una altura estética determinada estd dada por:

H=H_In (13.4)

donde 7 es la eficiencia manométrica de la bomba.

Las caracteristicas de la bomba, tales como la relacién caudal-cabeza total, la
eficiencia y la potencia para la velocidad de rotacién de disefio, se obtienen de los
fabricantes. Algunas veces se requiere que las bombas operen bajo velocidades
variables (debido a demandas variables) y las caracteristicas correspondientes cam-
bian considerablemente. Para un intervalo razonable de velocidades de operacion
se puede evaluar el desempefio con la ayuda de curvas de nivel (curvas de igual
eficiencia).

Si se utiliza el criterio de similitud dindmica, el caudal y la cabeza correspondien-
te que una bomba puede desarrollar con velocidad variable pueden escribirse como:

0,=0(N,/N,) (13.5)

H,= H(N,/N)>. (13.6)

S1 la demanda para bombeo varia (por e¢jemplo por las diferencias del caudal
durante el dia en una estacién de bombeo de aguas residuales), se operan varias
bombas en un arreglo en ‘paralelo’ poniendo en operacién un nimero de bombas de
acuerdo con el nivel en el pozo de succién (cdrcamo). Para bombear contra grandes
cabezas (bombeo de excavaciones profundas) se opera en ‘serie’, es decir, el agua
de la primera bomba (impulsora) se envia a la toma de la segunda bomba, y asi
sucesivamente. Una bomba con impulsores en serie también se denomina bomba
multietapa o de elevacién multiple. Todas las bombas en un sistema en serie deben
operar con simultaneidad.

13.2.5 LOCALIZACION DE LAS BOMBAS (ELEVACION DE SUCCION)

La aplicacion de la ecuacién de Bernoulli en la figura 13.2 entre el nivel del agua en
el sumidero y la toma de la bomba (impulsor) arroja:

plpg=p.lpg—(h+h. +V?i[2g). (13.7)

La ecuacién (13.7) indica que la presién en la bocatoma de la bomba, p,, es me-
nor que la presién atmosférica, p,, y si esa presion negativa excede la presién del
vapor ocurre cavitacion. Para evitar la cavitacién (de lo contrario baja la eficiencia y
se dafia el impulsor) la cabeza de succién, h_, estd limitada a que la presion en la
bocatoma sea igual a la presién de vapor permitida p,. También se toman otras me-
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didas como minimizar las pérdidas de cabeza (escogiendo mayores didmetros y
longitudes mads cortas en las tuberias de succién sin valvulas reguladoras).
La méaxima cabeza de succién (localizacion de la bomba) est4 dada entonces por:

h.<(p,— plpg— (h+ V2g). (13.8)

De acuerdo con la ecuacién (13.7), la cabeza de succidén positiva neta CSPN
(NPSH, en inglés), puede escribirse como:

(p,—p)Ipg = CSPN = (p,—p )lpg—(h_+ h_+ V?/[2g) (13.9)

y se encuentra que el nimero de cavitacién de Thoma, o, dado por la ecuacién
(4.14):

6 = CSPNIH_, (13.10)

estd relacionado con la velocidad especifica. Los valores de CSPN son suministra-
dos por los fabricantes de las bombas.

Al definir la velocidad especifica de succidn, N, como:

N..= NQ"(CSPN)* (13.11)

el nimero de cavitacidn, o, estd dado por:

5 = (NJN)¥. (13.12)

Las velocidades especificas de succién para la mayoria de las unidades de tipo cen-
trifugo y axial (propulsor) estdn entre 4700 y 6700. Se sugiere que el nimero de
cavitacion critico, o, para evitar la cavitacién sea (de pruebas en modelos):

o, =0.103(N/1000)*? (13.13)

Las unidades electro-sumergibles, que tienen amplio uso en la actualidad, elimi-
nan la necesidad de la tuberia de succién y se evitan los problemas de cavitacién y
refrigeracion.

13.2.6 CEBADO DE LA BOMBA

Antes de arrancar una bomba de tipo centrifuga, tanto la bomba como su tuberia de
succion deben estar llenas de agua. Si la bomba esta localizada por debajo del nivel
del agua en el carcamo, siempre se cumple esa condicién; en caso contrario, el aire
en la bomba y en la tuberia de succion debe expulsarse y remplazarse por agua, es
decir ‘cebarse’. Una valvula de pie de tipo (sin retorno) en el extremo de succion,
junto con un aireador en la carcasa en espiral de la bomba, ayuda al proceso de
cebado. En el comercio estdn disponibles unidades de bombas autocebantes que no
necesitan cebado externo.
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13.3.1 CARACTERISTICAS DEL SISTEMA, PUNTO E INTERVALO DE OPERACION

El disefio eficiente de una estacién de bombeo depende en gran medida del sis-
tema de tuberias utilizado para conducir el flujo. La friccién y otras pérdidas en
el sistema, que son una funcidn del caudal, deben ser superadas por la bomba,
cuyo desempefio esta interrelacionado con las caracteristicas de la tuberia externa
(sistema).

La caracteristica de la bomba para una velocidad dada, N, es funcién del caudal y
se puede escribir como:

H=AQ*+BO+C (13.14)

donde A, B y C son coeficientes que pueden evaluarse a partir de su curva Q(H).
La curva del sistema se escribe como:

H=H+H_+H, (13.15)

donde H_ y H; son las pérdidas menores y mayores del sistema respectivamente, las
cuales pueden expresarse como KQ?, donde K es el coeficiente apropiado de pérdi-
da. La solucién de las ecuaciones (13.14) y (13.15) (ya sea en forma analitica o en
forma grafica — figura 13.3) es el punto de operacién de la instalacién en el que la
bomba suministra el caudal requerido. Es importante que el punto de operacién
coincida con la eficiencia pico de la bomba para que su operacién sea econémica.
Para caudales variables, la unidad puede regularse en un intervalo de operacién a
costa de la cabeza. Sin embargo, la extensiOn del intervalo de operacién puede tener
que limitarse a aquel con eficiencias de la bomba razonablemente altas.

13.3.2 SELECCION DEL DIAMETRO DE LA TUBERIA

El didmetro 6ptimo posible de un sistema de tuberias para una unidad de bombeo
depende de las caracteristicas del sistema. En la figura 13.4 se muestran varios sis-
temas de tuberias que se pueden considerar como ajustados a las caracteristicas de

T

H I—caracten'stica de 1a bomba

punto de operaci6én

F(- ——————————— caracteristica
- del sistema
H,; - curva

intervalo de eficiencia

de operacién }
] l

Q
Figura 13.3 Caracteristicas de la bomba-tuberia.
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H caracteristica de la bomba
L caracteristica
del sistema
// para diferentes
Hg ______ didmetros
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| curva de
H. | | | eficienc
| l |
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Figura 13.4 Seleccion de diametro de un sistema de tuberia.

la bomba. Se debe notar que cada punto de operacién corresponde a una eficiencia
particular de la bomba, y la seleccién del sistema depende bastante de los requeri-
mientos de caudal y cabeza y de la eficiencia de la bomba.

13.3.3 VARIACIONES EN EL NIVEL DEL CARCAMO,
DEMANDA DE BOMBEO Y PERDIDAS POR FRICCION

Durante el periodo de operacién de un sistema de bombeo la demanda puede au-
mentar o disminuir; el nivel del agua en el cdrcamo puede cambiar (variaciones en
el nivel de un pozo) y la rugosidad de las paredes de la tuberia pueden incrementarse
con el tiempo; incluso pueden ocurrir obstrucciones parciales en la tuberia de suc-
cién (obstruccidn en la rejilla del pozo) .

Un sistema disefiado primero con caracteristicas (a) correspondientes a un caudal
0, se muestra en la figura 13.5. Si el nivel freético en el pozo, por ejemplo, disminu-
ye en una cantidad AS (periodo seco) la curva del sistema cambia a (b), suminis-
trando un caudal reducido Q,. Una bomba mads grande con caracteristicas diferentes
Q(H) puede ser necesaria para mantener el caudal original Q, con las nuevas carac-
teristicas del sistema. Si las condiciones regresan a las normales (es decir, AS=0;
periodo humedo) la curva del sistema original (a) controla la operacién, producien-
do un caudal Q,>Q,. Si no hay facilidades disponibles de almacenamiento para el
agua adicional, la bomba puede regularse y cambia la curva del sistema a (c), redu-
ciéndose entonces el caudal a Q,; se incurre en ciertas pérdidas de energia que, de
ser posible, deberan evitarse. Para una operacién continua de una estacion de bom-
beo, las unidades deben funcionar con una eficiencia tan alta como sea posible, para
minimizar los costos de operacién de la estacion.
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Figura 13.5 Caracteristicas de la tuberfa y la bomba variando los niveles del cdrcamo.

13.4.1 ABSTRACCION DE FUENTES SUPERFICIALES

Una estacién de bombeo se alimenta de una fuente superficial abierta como un ca-
nal, un rio o un embalse, y a menudo a través de un carcamo y una bocatoma. Como
los niveles de agua varian en un intervalo amplio, el sedimento puede entrar al
circamo y a la bocatoma. En general, se colocan trampas de sedimentos y rejillas
(para atrapar desechos flotantes) (figura 13.6). La estacién probablemente tendra
también muiltiples bombas (incluidas unidades auxiliares) que proveen los cambios
en los niveles del carcamo.

13.4.2 SUMINISTRO DE AGUA DE PLANTAS DE TRATAMIENTO

En ausencia de flujo por gravedad, el agua tratada abastece a una red de distribuci6n
0 a un tanque de almacenamiento elevado mediante una estacién de bombeo. El
agua libre de sedimentos y desechos se conduce ya sea a un cdrcamo himedo o seco
(sin rejillas o trampas) desde el cual se bombea a la red (bombas elevadoras) o a otro

tanque de almacenamiento. Las posibles disposiciones del cdrcamo se muestran en
la figura 13.7.

13.4 Clasificacion
de estaciones

de bombeo

y bocatomas
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rejas y equipo limpia rejas \ casa de compuertas

RIO CARCAMO

toma (entrada

trampa de sedimentos acampanada)

Figura 13.6 Bocatoma de un rio (Prosser, 1977).

(a) Bomba de pozo himedo (b) Bomba de pozo seco (c) Bomba de pozo seco
(sumergible) con toma invertida
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Figura 13.7 Instalaciones de bombeo con pozos hiimedos y secos (cdrcamo). Notese
que la localizacién 6ptima de la bomba en el pozo seco esta por debajo del nivel del agua.

La disposicidon de pozo himedo [figura 13.7 (a)] es simple, econdmica y de am-
plio uso. Son preferibles las bombas instaladas por debajo del nivel del agua (su-
mergibles) (reducen la elevacién de succidn y no necesitan cebado) pero involucran
problemas de mantenimiento. La disposicién de un pozo seco [figura 13.7 (b)] es
mds confiable debido a la facilidad de acceso para el mantenimiento de la bomba en
cualquier momento.

Una entrada acampanada en la tuberia de succién de la bomba suprime la separa-
cién del flujo y asegura el flujo uniforme a través de la seccién transversal de la
bocatoma. La entrada acampanada volteada hacia abajo [figura 13.7 (c)] permite
niveles de agua mas bajos en el cdrcamo que una toma horizontal [figura 13.7 (b)] ¥
es menos propensa a la formacion de vértices (seccién 13.5).

13.4.3 INSTALACIONES DE BOMBEO PARA AGUAS LLUVIAS

Se recomienda colocar rejillas gruesas y una disposicién de pozo humedo para este
tipo de instalaciones de bombeo. Puesto que 1a operacién de la bomba es intermiten-
te, es posible el mantenimiento durante los periodos secos. Arreglos similares s€
utilizan en instalaciones de desecacién y drenaje de suelos.
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13.4.4 BOMBEO DE AGUAS RESIDUALES (SIN TRATAR)
HACIA PLANTAS DE TRATAMIENTO

El tamafio del cdrcamo de la bomba se diseila para mantener las velocidades sufi-
cientes del flujo de aproximacion a fin de mantener el material sélido en suspen-
si6n. Se deben evitar dreas estancadas o esquinas. Un pozo seco con una entrada
acampanada hacia abajo es el tipo mds apropiado de carcamo; en la figura 13.8, se
muestra una seccidn usual de tal disposicion.

motor alternador Diesel
Amara
T de lodos rcja
‘—ﬁ— \ \ T

entrega , p—
nivel afluente
alj}o €————— de aguas

- ni\-'elj residuales
p R0 | =
bomba en A -

POZO seco Harcam R
0D _—03-0.5D

R T

D2 D12

Figura 13.8 Carcamo y bocatoma para el bombeo de aguas residuales.

De ser posible se debe evitar el paso de las aguas residuales por rejillas antes del
bombeo, ya que dicho equipo requiere mantenimiento regular con costos adiciona-
les para la disposicién de los desechos. Para el bombeo de las aguas residuales sin
tratamiento, son convenientes estaciones de bombeo pcquefias (bombas hasta de
200 mm de didmetro) preferiblemente con dos unidades de bombas. Existen bom-
bas con un disefio de impulsor apropiado para pasar casi todos los sélidos que
pueden entrar a la boquilla acampanada de succién (Prosser, 1992) (seccién 13.6).

13.4.5 ABSTRACCION DE POZOS

De ordinario, las instalaciones son del tipo de pozo hiimedo con las bombas locali-
zadas dentro de los pozos. En pozos profundos, se utilizan bombas multietapas es-
_Peciales, mientras que para pozos poco profundos, las bombas se pueden ubicar al
nivel del terreno. Para prevenir la entrada de arena al sistema es esencial instalar
rejillas en el pozo. En general, las bombas de pozos profundos son menos volumi-
nosas (alrededor de 100-400 mm de didmetro) para adaptarse al didmetro de los
pozos de 150-600 mm.
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13.5 Diseno
del carcamo

El aspecto mas importante del disefio de una instalacion de bombeo es el pozo de
succién (carcamo), con una buena toma (entrada a la tuberia de succién). En el caso
de una sumersién poco profunda de la toma, a menudo se observa la formacién de
un vértice local en la superficie del agua. Esta situacion puede también surgir s1 el
volumen de agua en el cdrcamo es inadecuado, en cuyo caso el arranque repentino
de la bomba disminuye la superficie del agua. De igual forma, repentinos gradien-
tes de velocidad fuertes, velocidades altas, cambios repentinos con la direccion
del flujo a medida que el agua entra a la toma acampanada en el cdrcamo y varias
bombas colocadas a lo largo de un cdrcamo angosto con un afluente en un extremo
también agravan la formacidén de vértices.

Los vértices incorporan grandes cantidades de aire en la tuberia de succion de la
bomba, lo cual puede causar una caida en la eficiencia y vibraciones estructurales e
incrementar el dafio debido a la corrosién en la bomba y sus accesorios.

Un buen disefio del cdrcamo debe, por tanto, evitar la formacién de vortices,
situacion que se puede lograr al dirigir el flujo uniformemente a través del ancho del
cédrcamo con una velocidad de aproximacién cercana a 0.3 m s™! y evitar expansio-
nes bruscas de las paredes laterales y grandes zonas de estancamiento en el carcamo
(minimizando el flujo en remolino de gran escala). Para relaciones de expansion
mds grandes (4rea en la salida/drea en la entrada > 2) se pueden colocar éalabes para
distribuir uniformemente el flujo. La toma de la bomba debe localizarse en la direc-
cién del flujo de aproximacidn si es posible. Tomas multiples del mismo carcamo
deben separarse con paredes divisorias (para minimizar la interferencia). El disposi-
tivo mas efectivo para la supresion de los voértices en la superficie libre consiste en
un enrejado horizontal, instalado cerca de 100 a 150 mm por debajo del nivel del
agua. Otros dispositivos como balsas flotantes, jaulas de rejas y muros cortina tam-
bién se han utilizado como supresores de vértices. La construccion de una entrada
en forma acampanada [figura 13.9(a)] en la toma de la tuberia de succion minimiza
las pérdidas a la entrada y facilita un flujo axial suave. Algunos esquemas de cérca-
mos tipicos de buen disefio (Prosser, 1977) se muestran en las figuras 13.9(b)-13.9(e).

Para bocatomas con condiciones de flujo de aproximacién apropiadas (sin disposi-
tivos de supresion de vértices) la sumersion minima requerida puede escribirse como:

hld=a+bFr, (13.16)

donde h es la profundidad de sumersion al centro de la tuberia de entrada de didme-
tro, d, Fr;[=V/(gd)'”2, donde V es la velocidad en la tuberia de entrada] es el niime-
ro de Froude y a = 0.5—1.5 y b=2-2.5 (Knauss, 1987). Para nimeros de Froude
bajos (=<0.3, es decir, bocatomas de gran tamafio) se recomienda un valor de a de
por lo menos 1.

El volumen minimo del carcamo para buenas condiciones de flujo depende tam-
bién del maximo nimero permitido de arranques de la bomba en un tiempo dado. El
arranque de un motor eléctrico genera considerable energia de calor en el motor Yy,
por tanto, el nimero de arranques debe limitarse.

-El minimo volumen del circamo, V_ , entre la parada y el arranque de una bom-
ba simple est4 dado por:

V. =0.T/4 (13.17)
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Figura 13.9 Disefos usuales de circamos recomendados (Prosser, 1977).
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13.6 Rejillas

13.7 Pendiente

13.8 Oleadas

donde @, es la tasa de bombeo y T es el tiempo entre arranques. La ecuacion (13.17)
entonces sugiere que para una frecuencia de 10 arranques por hora (T = 6 min) el
volumen minimo es 1.5 veces la tasa de bombeo por minuto. Cuando se utilizan dos
o mas bombas los arranques normalmente se alternan y la ecuacién (13.17) se aplica
para la bomba mas grande.

Para un multisistema se debe suministrar un volumen adicional de 0.15 veces el
4drea en planta del carcamo (en m?®). Sin embargo, existen ciertas restricciones en
el volumen maximo del cdrcamo, por ejemplo, un problema de septicidad en los
cdrcamos de aguas residuales (BS, 1987).

Todas las estaciones de bombeo importantes (en especial de aguas residuales y de
aguas lluvias) tienen que estar provistas de unas rejillas de barras que eviten la
entrada de objetos grandes al pozo himedo. Consisten en barras de acero espaciadas
entre 20 y 40 mm con una relacidén de bloqueo (4rea de la barra/édrea total) entre (.3
y 0.5. El espaciamiento debe ser mayor si las bombas pueden bombear sélidos (bom-
bas de aguas residuales). También deben suministrarse artefactos mecanicos apro-
piados de limpieza de las rejillas (rastrillos). En general, los dispositivos de rejillas
de barras se colocan formando un dngulo entre 60° y 90° con la horizontal y se debe
incorporar una pérdida de cabeza de por lo menos 150 mm (seccién 9.2) en su
disefio hidraulico.

La presencia de rejillas incrementa la turbulencia (proporcional al tamaiio de la
barra) que puede causar condiciones de flujo indeseables si las rejillas estan situa-
das muy cerca a la bomba. Cualquier remolino en el flujo puede reducirse mediante
una rejilla o malla o incluso con un dispositivo en forma de panel de abeja. De
manera alterna, se pueden utilizar divisores en la toma acampanada como un dispo-
sitivo anti-remolino.

Como es una practica conveniente bombear todos los sélidos, su deposicién en el
piso o paredes del sumidero del pozo hiimedo debe ser minima. Esto se logra me-
diante una pendiente adecuada de los carcamos de bombeo (autolimpiadores).

La pendiente debe ser empinada, con minimo 45°; si es posible, preferiblemente
entre 60° y 75°. Debe extenderse hasta la toma de la bomba donde termina en un
hoyo pequeiio en el cual debe instalarse la entrada acampanada. Es aconsejable
programar los controles de nivéles de parada de manera que el nivel en el cdrcamo
se lleve al nivel minimo posible a intervalos regulares (por ejemplo una vez al dia).

Es esencial proteger las tuberias y las estaciones de bombeo contra las oleadas de
presion (golpe de ariete) en el sistema debido al cierre o apertura de las vélvulas, o
a una falla repentina de energia que cause la parada de las bombas; para un trata-
miento detallado del anélisis del golpe de ariete el lector puede consultar a Jaeger
(1957) y Novak (1983). Los efectos indeseables de las oleadas en los sistemas de

estaciones de bombeo pueden controlarse con artefactos anti-golpe de ariete (volan-
tes, cadmaras de aire, etc.).



13.8.1 VOLANTES
I
Un volante acoplado con una estacién de bombas proporciona una inercia adicional
de manera que la bomba continta rotando incluso después de un corte de energia, lo
cual reduce los transientes de presion (analogos a un cierre de valvula lento).

La tasa de cambio de velocidad de una bomba esta dada por:

dN/dt = 900pgQHITINT (13.18)

donde I es el momento de inercia de las partes rotantes de la bomba y el motor y nes
la eficiencia de la bomba con caudal Q, cabeza H y velocidad N. Este método de
brindar proteccion sin equipo auxiliar se recomienda en instalaciones pequeiias.

13.8.2 DESVIACIONES Y VALVULAS DE ALIVIO DE PRESION

Cuando se para de repente una bomba, se desarrolla una onda de baja presion en la
tuberia de conduccién y una onda de alta presién en la tuberia de succién, lo que
genera una descarga del lado de succion al lado de descarga a través de una vélvula
de no retorno (figura 13.10) en la desviacién. Ademaés (o alternativamente) se pue-
den instalar védlvulas de alivio de presién y valvulas de entrada de aire al sistema de
tuberias.

4

13.8.3 ALMENARAS Y CAMARAS DE AIRE

En las estaciones de bombeo, en contraste con una central hidroeléctrica, no es en
general factible construir una almenara abierta para suprimir las oleadas. En su lu-
gar, se instala un tanque de aire cerrado y su compresor cerca de la bomba. Cuando
se presenta un transiente negativo debido al bombeo ‘se activa’ la cdmara de aire
suministrando agua a presion a la tuberia, para reducir asi la caida de presion. En el
caso contrario, admite agua cuando la bomba se abre, es decir, en condiciones de
transientes positivos.

(a) Tuberia de succién corta (b) Tuberia de succifn larga

bomb
/ omba v bomba
=
I * \J
A4 \
vilvula <

de no retorno

- —

Figura 13.10 Dispositivos de desviacion.

Oleadas
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Entre la bomba y la camara de aire (figura 13.11) se dispone una valvula de
cheque, la cual se cierra rdpidamente después de fallas de energia puesto que la
bomba, durante su desaceleracién, no puede rendir con la cabeza mantenida por
la cdmara de aire. El aire comprimido liberado se activa cuando se alcanzan los
maximos y minimos predeterminados en la cdmara de aire.

De manera aniloga con operaciones de almenaras, la solucion simplificada de las
ecuaciones dinamicas y de continuidad para el cierre repentino de un tanque de aire
(Q=0; para el cierre de una véalvula de cheque) sin pérdidas de entrada y variacion
isotérmica lenta de la presion arroja:

H=H,+ Q(LH/gAV)". (13.19)

donde el signo positivo se toma para H_,. y el signo negativo para H_,, y el subin-
dice ‘O’ se refiere a las condiciones de estado permanente.

Existen diagramas de disefio basados en el supuesto de cierre completo, en una
relaciéon de pérdidas de cabeza a la entrada de la camara de aire con ambas direc-
ciones de 2.5 en la base de la cdmara de aire y en una ley de los gases de HV!? =
constante. Las oleadas adimensionales respecto de un coeficiente de pérdida total
de cabeza K para un flujo hacia la cdmara de aire de 0.3 se muestran en la figura
13.12. Se dispone también de diagramas de disefio similares para otros valores de K..

H, y v, son respectivamente, las cabezas de presion en la cdmara de aire y la
velocidad en la tuberia para el estado permanente y V,es el volumen de aire corres-
pondiente en la camara de aire.

Para una tuberia dada (didmetro D, longitud L y espesor de la pared ¢) y caudal
Q, la celeridad de la onda de presién a se calcula con:

a=1/[p(UK+ DleE)]" (13.20)

donde p es la densidad del agua (1000 kg m™>), K es el médulo de elasticidad volu-

métrico del agua (=2x10° N m~2) y E es el médulo de Young del material de la
tuberia (para acero, E =2x10" N m~2).

camara de aire, ¥ = ¢(H)

/-\(ivel maximo

——H—-|n

vilvula * & * &i

de cheque
\ - — —— ] nivel mfnimo

E .
N AN |
I/
Area A, area de la tuberia, A

| v CARCAMO

v embalse

Figura 13.11 Esquema de una cdmara de aire.



El parametro 2p’ estd dado por:

2p" =avJgH, (13.21)

y el coeficiente de pérdida de cabeza K por:
K =(P+R')vj/H, (13.22)

donde P es el término de pérdidas de friccién en Py=Pv} (figura 12.20) y R’ es el
término de pérdida de cabeza a la entrada (regulada) a la camara de aire, dado por:

R’ =k(Alc A ) 2g, (13.23)

en donde k es el coeficiente de pérdida de cabeza a la entrada, A es el drea de la

tuberia, A_ es el drea regulada (a la entrada) y c_ es el coeficiente de contraccion.
Al seleccionar H_, y H_ ., se pueden encontrar valores apropiados de K, R" y V,

(de 2V a/Q,L), y determinar el volumen requerido de la cdmara de aire V >V__

[(=V(Hy/H_.)"?]. Es mis préctico escoger H_, y K,y para valores conocidos de
H, a, v, (es decir, p') encontrar H,, y V, (ejemplo 13.4).

ol 1 1 1 11l I S B

0.l

11 1
30 40 60 &0

Figura 13.12 Diagramas de disefo para una cdmara de aire con K, 5 0.3.

Oleadas
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: =~ Estaciones de bombeo

Las descargas (sistemas de tuberia) de las estaciones de bombeo siguen normalmen-
te las lineas de nivel del terreno y sus capacidades de conduccion dependen de sus
gradientes hidraulicos. El gradiente hidraulico de una descarga esta dado por las
cabezas de presion y friccidn determinadas por las caracteristicas del sistema bom-
ba y tuberia.

Cuando se refuerza el flujo en una tuberia existente instalando una bomba refor-
zadora, tiene que considerarse la eliminacién de los problemas de succion. Un es-
quema simple de una bomba reforzadora instalada en una tuberia de gravedad se
muestra en la figura 13.13. El gradiente hidraulico incrementado (CB) para aumen-
tar el flujo puede dar como resultado presiones negativas aguas arriba de la bomba
(entre 1a bomba y E). Una posible solucién para evitar las presiones negativas inde-
bidas es ubicar la bomba aguas arriba de E.

De ordinario, las bombas reforzadoras se emplean cuando hay un incremento de
la demanda (por ejemplo en el consumo diario pico). Se deben instalar dispositivos
que automaticen la puesta en marcha y salida de la bomba reforzadora para no so-
meter la tuberia a altas presiones durante los periodos fuera de pico (periodos noc-
turnos) cuando la demanda se reduce bastante. Un dispositivo simple y econdmico
para controlar la operacion de una bomba reforzadora consiste en un tanque de com-
pensacion instalado en un punto apropiado del sistema cuyos niveles de agua acti-
van el arranque y corte de la bomba de acuerdo con la demanda.

Las estaciones de bombeo para el suministro de agua desde bocatomas de rios o
pozos subterrdneos se disefian para descargar durante un periodo continuo de 20-22 h
al dia. También se pueden necesitar bombas reforzadoras en instalaciones de alma-
cenamiento.

Es aconsejable instalar mas de una bomba para que el mantenimiento pueda efec-
tuarse sin interrumpir el suministro. A menudo, en una estacion de bombeo de su-
ministro de agua se instalan varias bombas con diferentes capacidades y las unidades
entran y salen de funcionamiento seguin lo dictaminen las variaciones de la deman-
da. Si se necesita una capacidad de suministro muy refinada, se deben utilizar moto-
res de velocidad variable (mas costosos).

Las bombas de aguas residuales también deben disefiarse para que puedan bom-
bear los caudales picos cuando ocurran en las alcantarillas, con una retencién maxi-
ma de 12 h. En caso contrario, las aguas residuales pueden volverse sépticas. Los

C
’\%0}'
R \'e%é,
v | AN
. \&:Ldieme h}dr HP \q:?é//l .
\ &’ujl Qulic \C‘o :
N .zona de presno e HUJO d f‘f%b
g negatival \egra &,

presion
atmosférica . bomba

D - reforzadora

Figura 13.13 Efecto de la bomba reforzadora en una linea de gravedad.



Consideraciones generales de diseno de estaciones de bombeo y tuberias de descarga

caudales pueden variar bastante durante el afio, mes, semana o dia. Se pueden con-
siderar variaciones diarias desde cero (a medianoche) hasta seis veces el caudal en
el periodo seco, CPS (dwf en inglés), en ciertos momentos del dia y es preferible
instalar capacidades de bombeo hasta de 6 CPS utilizando por lo menos dos o tres
bombas, cada una con capacidad cercana a 2 CPS.

Las tuberias de descarga de bombeo se diseiian en general para velocidades de
alrededor de 0.9-1 m s~! cuando el agua se suministra con una tasa constante duran-
te el dia. Se pueden duplicar durante un corto periodo de bombeo. Antes de la selec-
cién final del didmetro de la tuberia, se deben realizar analisis econémicos para
equilibrar los costos de las tuberias de grandes didmetros y su mantenimiento, y los
ahorros debidos a la reduccién en las pérdidas por friccion.

Normalmente se recomienda un didmetro minimo apropiado de 100 mm para
el bombeo de aguas residuales crudas sin rejillas y velocidades de alrededor de
0.75-2 m s~!. Sin embargo, puede ser mas econémico bombear con altas veloci-
dades (incluso entre 3-4 m s~!) en alcantarillado mixto (aguas lluvias y residua-
les), puesto que su operacién es intermitente. Las pérdidas de cabeza debidas a
la friccién en el caso de flujos de lodos son mucho mayores que para los flujos
de aguas claras.

Los factores multiplicadores sugeridos (Bartlett, 1978), F, para el cédlculo de las
pérdidas de cabeza en flujos de lodos, esta dado por:

h.=FML/D)V*/2g (13.24)

(donde A es el factor de friccién para flujos de aguas claras), y se muestran en la
tabla 13.3.

Una estacion de bombeo normal consiste en una subestructura por debajo del
nivel del terreno con dos compartimientos (si se utiliza un cdrcamo de pozo seco;
figura 13.18). El techo de un pozo seco forma el piso de la superestructura de la
estacién de bombeo, con acceso apropiado a las unidades de bombeo. El acceso al
pozo himedo (cdrcamo) normalmente se efectia desde afuera. Los requerimientos
funcionales, y las dimensiones necesarias, deben evaluarse con cuidado e incorpo-
rarse en el disefio.

Tabla 13.3 Pérdidas de cabeza en flujos de lodos

Contenido de humedad del lodo Factor F [ecuacién (13.24)]

(%)

100 1.00
98 1.25
96 1.75
94 2.75
92 4.75

90 7.00




Estaciones de bombeo

Ejemplo 13.1

El flujo por gravedad entre un embalse de almacenamiento y un embalse de servicio
debe aumentarse en 25% debido a una demanda futura inmediata. La informaci6n
del flujo por gravedad es la siguiente: cabeza disponible = 100 m; longitud de la
tuberfa = 1000 m; didmetro de la tuberia = 250 mm; rugosidad de la tuberia =
0.15 mm. Una bomba con una velocidad de operacién de 1450 rev min~! se utilizara
para reforzar el caudal en la tuberia existente.

1. (Qué tipo de bomba se recomendaria?

2. Suponiendo que la eficiencia manométrica de la bomba es de 70% vy la eficien-
cia del motor eléctrico 90%, calcular el consumo continuo de potencia en kW,

3. (En qué lugar de la tuberia deberia instalarse la bomba?

Solucién
Flujo por gravedad

Para la informacién dada, L = 1000 m, D = 0.25 m, k = 0.15 mm y H = 100 m,
combinando las férmulas de Darcy-Weisbach y Colebrook-White (Featherstone y
Nalluri, 1995) se obtiene:

V=—2(2gDS)"* log[k/3.7D+2.51v/D(2¢DS)"? (1)

donde §; es el gradiente de friccién.

La primera iteracién con S; = 100/1000 = 0.1 da V = 5.256 m s™!. Por tanto, las
pérdidas menores, h_, = 1.5V?/2g = 2.11 m. De manera que el nuevo gradiente de
friccién, S; = (100.00 — 2.11) /1000 = 0.0979.

Una mejor estimacién de V [a partir de la ecuacién (i)] es 5.2 m s~!, que arroja
Q = 255157, El flujo reforzado es 1.25 x 255 = 3191s~ L.

La ecuacion (1) proporciona (por iteracion) la pérdida de cabeza correspondiente
S¢L = 153 m. En consecuencia, la cabeza total necesaria para obtenerse 319 1 s™!=
153 + 1.5V%/2g=156.23 m. Asi, el incremento de la cabeza necesaria para el nuevo
caudal es 56.23 m. Esta cabeza debe ser suministrada por la bomba y entonces su
potencia, pgQH es 9.81x 0.319 x 56.23 = 176 kW.

Por tanto, la potencia de entrada = potencia de salida/eficiencia global = 176/
0.9 x'0.7 = 280 kW.

Tipo de bomba

La velocidad especifica, N,.=NQ*/H*4=1450(319)!%/(56.23)** = 1261. Se reco-
mienda una bomba de tipo flujo radial (velocidad media) (tabla 13.2).

Localizacion de la bomba

La bomba debe localizarse de tal manera que la presién de succién a la entrada sea cero.
El incremento del gradiente de friccién para obtener 3191s~! = 156.23/1000 = 0.156 23.
La cabeza de gravedad disponible de 100 m se pierde en una longitud L, mas all4 de la



cual la bomba suministra la cabeza adicional requerida. Por tanto, L = 100/0.156 23 =
640 m. De ahi que la bomba deba localizarse a una distancia de 640 m 0 menos
desde la bocatoma del embalse de almacenamiento.

Ejemplo 13.2

Se deben instalar dos bombas idénticas en una estacién de bombeo. Una de ellas se
utiliza principalmente como auxiliar, pero debido al incremento de los requerimien-
tos futuros de caudal se propone tenerla también en una operacién continua. Las
siguientes son las caracteristicas del sistema de bomba y tuberia:

Caracteristicas de la bomba;

caudal (I/s7 1) 0 20 40 60

cabeza (m) 50 45 33 19

eficiencia (%) - 65 69 40
Caracteristicas del sistema

pérdidas de cabeza (m) - 1.0 4.0 10.0

La cabeza estatica es 20 m.

1. Determinar el flujo maximo actual.

2. Investigar la relativa conveniencia de instalar las dos bombas en serie y en para-
lelo para incrementar el flujo. Justificar la seleccién.

Solucion

Las gréaficas de las curvas caracteristicas de bomba y tuberia con una bomba en

operacién y dos bombas operando en serie y en paralelo, se muestran en la figura
13.14.

1. El flujo maximo actual es 50 1 s™!, y la bomba funciona contra una cabeza de
26.5 m y una eficiencia de 60%.

2. Dos bombas en paralelo. Las caracteristicas de la bomba para la operacién en
paralelo son las siguientes:

Caudal I/s™) O 40 80 120
Cabeza (m) 50 45 33 19

El caudal total es 73 1 s~! con una cabeza de 36 m. Por tanto, el caudal por
bomba es 73/2 = 36.51s! y la eficiencia correspondiente es 69%. De modo que la
potencia de entrada por bomba (cuando opera en paralelo) es 9.81 x 0.0365 x 36/
0.69 = 18.68 kW. Por consiguiente, el consumo total de potencia = 2 x 18.68 =
37.36 kW.

Ejemplos
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Figura 13.14 Caracteristicas del sistema de bomba y tuberia.

3. Dos bombas en serie. Las caracteristicas de las bombas para una operacién en
serie son las siguientes:

Caudal (I/s71) 0 20 40 60
Cabeza (m) 100 90 66 38

El caudal es 64 1 s~! de una cabeza total de 31.5 m. De manera que la cabeza por
bomba es 31.5/2 = 15.75 m. La eficiencia correspondiente es 35%. Por tanto, €l

consumo de potencia total para la operacién en serie es 2x9.81x0.064 x15.75/
0.35=156.5 kW.

Las dos bombas en paralelo suministran 73 1 s~! (> Q en serie) con una cabeza d¢
36 m (> H en serie) y un consumo de potencia de 37.36 kW (< potencia en serie). En
conclusion, el sistema paralelo es la mejor opcién para incrementar el flujo.




Ejemplo 13.3

El agua de una abstraccion de un pozo en un acuifero confinado se bombea al nivel
del terreno mediante una bomba de pozo subterrdneo sumergible; una bomba refor-
zadora en linea envia el agua a un embalse que esta a un nivel de 20 m por encima
del terreno en el sitio del pozo. Las tuberias del sistema tienen las siguientes carac-
teristicas:

g—

Caracteristicas del sistema:

caudal (I/s™ 1) 20 30 40 50 60
pérdidas de cabeza (m) 1.38 3.14 5.54 8.56 12.21
Caudal de la bomba (1 s ') 0 10 20 30 40
Cabeza de la bomba del pozo (m) 10.0 9.6 8.7 7.4 5.6

Cabeza de la bomba reforzadora (m) 22.0 21.5 20.4 19.0 17.4

La informacién del acuifero y el pozo es la siguiente: coeficiente de permeabi-
lidad del acuifero, K =50 m por dia; espesor del acuifero, b=20 m; radio del
pozo, r, = 0.15 m.

Una prueba de bombeo sugiere que el abatimiento fue de 3 m para una tasa de
abstraccién de 30 1 s~!. El nivel fredtico estd 2 m por debajo del nivel del terreno. El
abatimiento es el siguiente:

z_=(QI27Kb) In(Rr,) (ii)

donde Q es la tasa de abstraccién en m® por dia y R, es el radio de influencia del
pozo, que se puede suponer se relaciona linealmente con la tasa de abstraccion.
Determinar el caudal méximo que la combinacién de bombas enviari al embalse.

Solucion

Con referencia a la figura 13.15 y a la ecuacioén (ii), los resultados de las pruebas de
bombeo arrojan:

R,=215m o RJQ=1.15. (iii)
Qds™h 20 30 40 50 60
R, (m) [de la ecuacién (iii)] 143 215 286 357 427
2, (m) [de la ecuacién (i1)] 1.88 3.0 4.15 5.35 6.57
Pérdidas del sistema (m) 1.38 3.14 5.54 8.56 12.21

Cabeza estdtica (m) (20+2) 22.00 22.00 22.00 22.00 22.00
Sabeza total del sistema (m) 25.26 28.14 31.69 3591 40.78

Para operacién de las bombas en serie,

Ods™Y 0 10 20 30 40
Cabeza (m) 320 31.1 29.1 264 23.0

Ejemplos
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Las curvas caracteristicas del sistema de bomba y tuberia (figura 13.16) muestran
que la combinacién de bombas suministra un caudal de 27.5 1 s~!, operando en
contra de una cabeza total de 26 m.

embalse

"

20 m

bomba reforzadora

30 caracteristica
W ——— — del sistema
|
_________ .{ /caracteristica
20 | de bombas en serie
H,, (m) l
|
|
|
R 2 | , A | i
0 10 20 27.5 40
Qs

Figura 13.16 Caracteristicas del sistema de bomba y tuberia.

Ejemplo 13.4

Una planta de bombeo conduce 1.3 m? s~! de agua a un embalse que tiene un nivel
de agua de 75 m por encima de la planta y de la c4dmara de aire. La longitud de la
linea de suministro de la cdmara de aire al embalse es de 1500 m, su diametro
800 mm vy el coeficiente de friccién de 0.019. Suponiendo un coeficiente de
pérdida de cabeza del flujo hacia la cdmara, K,=0.3, calcular el volumen minimo



necesario de una camara de aire requerida para la proteccién de la planta si la
sobrelevacidén de la cabeza méxima permitida en la bomba es 40% de la cabeza de
pombeo. La celeridad de la onda de presion puede suponerse con un valor de 1,000
m s~ . Comparar los resultados con los obtenidos a partir del método simplificado
de solucion apropiado.

Solucion

Lainformacién dadaes,a = 1000ms~!, A=0.019,L = 1500my Q = 1.3 m?s"".
La velocidad de flujo permanente, v,= Q/A = 1.3/0.503 =2.59 m s~!. La pérdida
de cabeza H; = ALv%3/2gD = 12 m. Por tanto, H, = 75 + 12 + 10 = 97 m (en unida-
des absolutas). (H_, — H,)/H, < 0.4 (dado), entonces:

2p"' =avfgH,=2.7 [ecuacién (13.21)].

A partir del diagrama de disefio (figura 13.12), 2V,a/Q,L = 20, lo que da V, = 20 m".
Con base en la ley de los gases adiabaticos se tiene que:

Vméx = O(HOIHmin)mnz' (IV)

De acuerdo con el diagrama de disefio (figura 13.12) (H, — H_, )/H, = 0.37, por
tanto, H_. = 97— 0.37 x 97= 61 m, y de la ecuacién (iv), V_, = 29.6 = 30 m>. Por
consiguiente, el velumen minimo de la cdmara >30 m?.

La solucién simplificada (sin pérdidas; ley de gases isotérmicos) se presenta a

continuacion. H_, =1.4H,=1.4(75+10)=119 m (unidades absolutas). De acuerdo
con la ecuacidn (13.19),

H.,—Hy=Qy(LH 0/9'1‘“/0)1/2
lo que da V=38 m?, y .

Hin=H,— Q(LH/gAV)"

=85-34=51m’.

En consecuencia, V_, =H,V/H_, (isotérmico) = 63 m3, y el volumen minimo
> 63 m’.
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Ingenieria de costas

La ingenieria de costas abarca una variedad de problemas de importancia practica,
por ejemplo, la instalacion de puertos, el disefio de disposicion de efluentes en el
mar, el disefio y construccién de obras para proteger las areas costeras de inunda-
ciones, la defensa de las costas contra la erosion, la prevencién de la sedimentacién
en los puertos, etc. Una estructura costera no s6lo debe satisfacer las funciones para
las que se proyecta, sino que también debe resistir estructuralmente al ambiente
hostil. La mayoria de los problemas costeros son dificiles de abordar debido a la
complejidad de los procesos involucrados. Una solucién a un problema bien puede
ser la causa de otros y, por tanto, se debe prestar particular atencidn a la interaccion
entre los diversos elementos que determinan el régimen costero. A través de los
anos se han racionalizado los disefios con la ayuda de estudios de laboratorio, méto-
dos tedricos y observaciones de campo.

La caracteristica mas sobresaliente del mar son las oscilaciones de la superficie
del agua. La naturaleza de estas oscilaciones depende de la manera como han
sido generadas, las mas importantes son las olas generadas por €l viento que tie-
nen un periodo de relativa brevedad. El muy lento ascenso y descenso del nivel
del agua se debe a las mareas astronémicas producidas por el campo gravitacional
en la presencia de la rotacion de la tierra, la luna y el sol. La escala de tiempo para
las oscilaciones de la marea es mucho mas grande que la de las ondas generadas
por el viento. En Estados Unidos, 1a National Oceanic and Atmospheric Adminis-
tration (Administracién Nacional Oceanica y Atmosférica) hace las predicciones
de las mareas; en el Reino Unido, Admiralty Tide Tables (Tablas de Mareas del
Almirantazgo) proporcionan una informacién amplia sobre las mareas astronémi-
cas en las costas.

Los niveles del agua del mar ascienden bastante debido a los fuertes vientos en
tierra y a la succién ocasionada por presiones atmosféricas bajas. Ademads de gene-
rar olas, el esfuerzo cortante del viento hace que la superficie del agua tome una
pendiente, de modo que genera un oleaje de tormenta que es afectado ademas por la
lopografia del litoral.

El disefio de estructuras debe tener en cuenta la prediccién astronémica de los
niveles de mareas, a los que se debe aiiadir el oleaje. El Shore Protection Manual
(Manual de proteccion de costas) SPM, del Ejército de Estados Unidos (1983),
Presenta un método para la determinacién del oleaje basado en el esfuerzo cortante
del viento. El nivel del agua en reposo, NAR (SWL, en inglés), es el nivel del agua

14.1
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medio en torno al cual se presentan las oscilaciones de la superficie debido a las olas
de periodos cortos. El NAR depende de las condiciones de la marea y del viento.

De forma alternativa, las observaciones hechas a lo largo de la costa durante un
periodo de tiempo pueden constituir una base til para el andlisis estadistico de la
frecuencia de ocurrencia de diferentes elevaciones. A partir de esta informacion es
posible seleccionar el nivel del agua en reposo correspondiente a cierta frecuencia
de ocurrencia (Will, Willis y Smith, 1985).

Pueden existir perturbaciones en la superficie libre del agua que también sean
causadas por seiches, tsunamis y oscilaciones de darsena. Los seiches son fluctua-
ciones de escala temporal corta que no son de marea, producidas por una rafaga
repentina de viento. Los fsunamis son olas inusualmente grandes causadas por sis-
mos submarinos. Las oscilaciones de darsenas que ocurren entre los puertos y es-
tuarios se analizan en la seccién 14.7. Los seiches y tsunamis pueden ocasionar
inundaciones en las regiones costeras, ocasionando dafios materiales y pérdidas de
vidas.

Las corrientes litorales se pueden generar por diferencias de densidad en los ma-
res, esfuerzos en los vientos, flujo de mareas, rios que entran al mar y olas. Las
corrientes producidas por el rompimiento de las olas son muy importantes en lo que
tiene que ver con ¢l transporte de sedimentos a 1o largo de las playas. Las cornentes
causadas por la mareas alta y la marea baja y por los esfuerzos del viento, en parti-
cular en aguas poco profundas, pueden producir emisién de vortices en la estela de
estructuras sumergidas. En condiciones desfavorables, se pueden producir vibracio-
nes inducidas por el flujo que conducen en ultimas a la falla estructural. El disefio de
estructuras costeras debe, por tanto, no so6lo tener en cuenta las fuerzas permanentes
que se ejercen sobre ellas debido a las corrientes, sino también considerar la protec-
cion de las posibles vibraciones estructurales inducidas por el flujo.

El proceso hidraulico mas importante en la ingenieria de costas es el movimiento
de ondas; la comprension de dicho movimiento y de su interaccién con las estructu-
ras es fundamental en el disefio de las estructuras costeras.

14.2.1 SOLUCION PARA EL POTENCIAL DE VELOCIDADES

Las ondas de viento generadas en los océanos son aleatorias y de crestas cortas.
Aunque en su gran mayoria, las teorias de ondas se han desarrollado para ondas
periddicas de crestas largas, éstas se han aplicado con resultados satisfactorios a
ondas fuera de las 4reas de generacidn.

Las ondas periddicas son aquellas en que una fase, por ejemplo la cresta, es
apreciada por un observador estacionario a intervalos de tiempo iguales 7, llamados
periodo de la onda. Una onda sinusoidal y algunas de sus propiedades se muestran
en la figura 14.1. La distancia vertical entre la cresta y el seno es la altura de la onda,
H, que es el doble de su amplitud, a. La longitud de onda, L, es la distancia horizon-
tal entre crestas. La velocidad de fase, o celeridad, de una onda, c, es:

c=L/T (14.1)



YA n = asen(kx—ot)

__ g Nivel del mar

fondo del mar

Figura 14.1 Esquema de definicién para una onda sinusoidal.

La inclinacién de la onda es H/L. Si la altura de una onda es bastante pequeiia
comparada con su longitud de onda y con la profundidad del agua, las ecuaciones
gobernantes son lineales y la forma de la onda se denomina en general onda lineal o
de Airy. En la figura 14.2, se presentan algunas otras ondas que el ingeniero de
costas puede considerar como mejores aproximaciones de ondas costeras, las cuales
son no lineales y ocurren para grandes alturas de onda. Es usual, en la teorfa no
lineal clasificar las ondas de acuerdo con la relacién entre 1a longitud de onda y la
profundidad del agua. En aguas profundas o para ondas cortas, se presenta una onda
de altura finita conocida como onda de Stokes [figura 14.2(a)]. En aguas poco pro-
fundas o para ondas largas, estd la aproximacion de la teoria de ondas cnoidales.
Tanto las ondas de Stokes como las cnoidales [figura 14.2(b)] son asimétricas con
respecto al nivel del agua en reposo y tienen crestas agudas y senos alargados. Una

(a) onda de Stokes: amplitud finita en aguas profundas

(c) onda solitaria: amplitud finita en aguas poco profundas.

Figura 14.2 Algunas ondas no lineales.
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onda solitaria caracterizada por una prominencia simple por encima del agua en
reposo, que se mueve en aguas poco profundas, se muestra en la figura 14.2(c). La
teoria de onda lineal se usa con amplitud en aplicaciones de ingenieria debido a su
simplicidad, pero, en casos donde se requiere una mejor evaluacion de las propie-
dades de las ondas, se tienen que aplicar complejas teorias de ondas no lineales.
Sin embargo, si las ondas no son grandes con respecto a la profundidad, o no son
suficientemente empinadas como para romperse, la teoria lineal es suficientemente
precisa.

Las ondas bajas también tienen crestas largas y el movimiento del fluido es bidi-
mensional. Dado que las ondas pueden viajar a lo largo de grandes distancias sin
una disminucién significativa de energia, se puede suponer que el movimiento de
las ondas es irrotacional. Entonces, en el analisis de las ondas lineales, el estudio del
movimiento de onda utiliza la teoria de los fluidos no viscosos.

La ecuacién de continuidad para un flujo incompresible es:

Ju  dv
ax+®—0 (14.2)

donde « es la velocidad horizontal, v es la velocidad vertical y x, y son los ejes de
coordenadas, como se muestra en la figura 14.1. Notese que el eje y es positivo hacia
arriba del nivel de las aguas en reposo. Un potencial de velocidad ¢, se define como:

u=0¢/ox, v=09¢/0y. (14.3)
después de sustituir # y v de la ecuacién (14.3), la ecuacion (14.2) arroja:
¢  J¢
2 + oy =0. (14.4)

La ecuacién (14.4) es la ecuacién de Laplace para el potencial de velocidad. La
ventaja de introducir el potencial radica en que ¢ es la unica propiedad del campo
que se debe determinar (en lugar de las dos velocidades); la desventaja es una ecua-
cién diferencial parcial de segundo orden.

La ecuacién de Bernoulli para flujo no permanente, que expresa la conservacion
de energia, puede escribirse como:

¢  w+v* p .
m+ > +p+w—0 (14.5)

donde p es la presion, p es la densidad del fluido, g la aceleracién de la gravedad y
t el tiempo. Para ondas de poca altura respecto a la longitud de onda y la profundi-
dad, los términos del cuadrado de la velocidad en la ecuacién (14.5) son sélo de

segundo orden de importancia y, por tanto, pueden ignorarse. En consecuencia, la
ecuacion (14.5) se convierte en la ecuacion:

9. p .,
m+p+w~0 (14.6)



Movimiento de ondas

En el lecho honizontal, siendo d la profundidad del agua en el estado sin perturba-
cion:

Uzi@ =0,

3y |ye ™ (14.7)

y en la superficie libre, el componente vertical de la velocidad v debe ser tal que:

,_ 99
oy

_dn
y=n dt

(14.8)

donde m es la elevacidn de la superficie [figura (14.1)]. En la cresta n = a, la ampli-
tud. Debido al supuesto de pequeiias amplitudes, 1a ecuacién 14.8 conduce a:

,_9¢
dy

_9n
y=0— at .

(14.9)

S6lo la derivada temporal de 7 se conserva puesto que los términos convectivos son
insignificantes.
En la superficie, y = n =0, p = 0 y de ahi la ecuacién (14.6) da como resultado:

— +gn=0. (14.10)

El perfil de la onda como se muestra en la figura 14.1 esta dado por:

n:asen[zn(%—i)}. (14.11a)

La onda se mueve a lo largo de la direccidn positiva x con celeridad c; la frecuencia
de la onda, f, es 1/T. Si se denominan 27/T como la frecuencia circular, o,y 27/L
como ¢l nimero de onda k, la ecuacién (14.11a) puede escribirse como:

n=asen(kx — ot). (14.11b)

Para el perfil de la onda de la ecuacién (14.11b), la solucién para el potencial de

velocidades que satisfaga la ecuacién (14.4) junto con las condiciones de frontera
dadas por las ecuaciones (14.7) y (14.9) es:

o= = ac cosh[k(y+d)]
senh(kd)

cos(kx— ot). (14.12)

14.2.2 CELERIDAD DE LA ONDA

Al sustituir ¢ de la ecuacién (14.12) en la ecuacién (14.10), se obtienen las siguien-
tes expresiones para la celeridad de la onda:
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2_ 9 _gL (2m1)

=7 tanh(kd) = > tanh =) (14.13)
Las figuras 14.3 y 14.4 muestran, respectivamente, la variacion de la celeridad y el
periodo de una onda lineal como funciones de la longitud de onda y la profundidad.
En aguas profundas, para las cuales d/L es grande, tanh(kd) tiende a la unidad. De

aqui que la ecuacién (14.13) se aproxime a:

t=glk=gL2n . (14.14)

Por otra parte, para ondas en aguas poco profundas, la longitud de onda es grande
con respecto a la profundidad. Por tanto, en aguas poco profundas, para las cuales
tanh(kd) — kd, la celeridad de la onda est4 dada por:

E=gd. (14.15)

En aguas profundas, cuanto mas larga sea la onda, mis grande es la celeridad; este
fen6meno s¢ denomina en general dispersién normal. La ecuacién (14.14) es una
aproximacién muy cercana de la celenidad para valores de d/L mayores a 0.5. Por
otra parte, en aguas poco profundas el resultado de la ecuacion (14.15) es una buena
aproximacion para valores de L/d mayores a 20.

14.2.3 CINEMATICA DE LAS PARTICULAS

Las velocidades u y v se obtienen a partir de sus definiciones en términos del poten-
cial [ecuacién (14.3)]. Son:

,— aocosh [k(y+d)]

k .
senh(kd)  SonUex-0m),

(14.16)

o = aosenh [k(y+d)]
senh(kd)

cos(kx — ot).

Para la onda Airy, las particulas de fluido no se desplazan lejos de su posicién me-
dia. Las coordenadas de ésta son las mismas que el punto ocupado por la particula
antes del inicio del movimiento de la onda. Los desplazamientos horizontales y
verticales de la particula desde su posicién media, respectivamente, X, Y, son:

X=£udt, Yzj(:v dz. (14.17)

Al sustituir las velocidades u y v de 1a ecuacién (14.16), la variacién temporal en los
desplazamientos con las direcciones X y Y respectivamente son:

_acosh [(k(y+d)]

__asenhlk(y+d)]
senh(kd) B

senh(kd)

cos(kx — ot), sen(kx—ot). (14.18)
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Figura 14.3 Celeridad de la onda como una funcién de la longitud de onda y la pro-
fundidad.
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Figura 14.4 Periodo de la onda como una funcién de la longitud de onda y la profun-
didad.
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En las ecuaciones anteriores, la posicion media de la particula estad dada por (x, y),
es decir, por sus coordenadas antes de que sea perturbada por la onda. Se puede
demostrar facilmente que, en general, las particulas representan drbitas elipticas,
siendo el desplazamiento horizontal mayor que el vertical (figura 14.5). En aguas
profundas, la érbita resulta circular, mientras que en aguas poco profundas las par-
ticulas tienden a moverse hacia delante y hacia atras.

Dado que las particulas se mueven en 6rbitas cerradas, no hay un transporte neto
de masa producido por la onda lineal. Este hecho no ocurre en las ondas no lineales
mostradas en la figura 14.2.

14.2.4 ENERGIA DE LAS ONDAS

La energia cinética (EC) en una onda se obtiene de la siguiente integracion:

0 L
EC=J’~dJ; g— (u?+v?) dx dy.

El integrando es la energia cinética de una particula de volumen dx dy por unidad de
longitud en un instante de tiempo. Al sustituir 4 y v de la ecuacion (14.16) en cual-
quier instante, por ejemplo ¢ = Q, y realizar la doble integracion, la energia cinética es:

EC= % pga*L (14.19)

para una longitud de onda por unidad de longitud de cresta de la onda. La energia
potencial (EP) en una onda se obtiene encontrando el trabajo hecho por una onda al
desplazar agua de forma vertical desde su nivel de agua en reposo. Simplemente es:

nivel del mar

Figura 14.5 Orbitas elipticas de las particulas y direcciones de los movimientos de las
particulas para varias fases.
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con 71 dado por la ecuacién (14.11a); la energia potencial (EP) en una longitud de
onda por unidad de longitud de cresta de onda es:

]
EP = 1 pga*L. (14.20)
La energia total en una longitud de onda por unidad de longitud paralela a la cresta

es, por tanto:

EC+EP = %pgazL. (14.21)

La division igual de energia entre las energias cinética y potencial, es decir EP = EC,
es un requerimiento esencial para vibraciones libres. La energia total £ por unidad de
4rea en planta por unidad de longitud paralela a la cresta es:

Ezlpga2 0o =

; pgH?. (14.22)

1
8
14.2.5 ENERGIA RADIADA

La energia radiada, R, o flujo de energia es la razén a la cual la energia de 1a onda se

mueve con la direccion de la propagacion de la onda, y es la razén a la que el trabajo
es hecho por las fuerzas de presién: R también es la potencia de 1a onda. Est4 dada por:

szjdpu dy

donde p es la presién dada por la ecuacién de Bernoulli linealizada (14.6) sin el
término hidrostatico gy. De aqui:

R=— f ) p%;ﬁ u dy. (14.23)

La integracién de la ecuacién anterior luego de sustituir u de la ecuacién (14.16) y ¢,
y por consiguiente d¢/dt de la ecuacién (14.12) da como resultado:

1 C 2kd
R=— al—[ + ]

2 P97 5 | 1 enhakad) (14.24)

0:
R=EC,
donde:
2kd
L |1+ ]
G 2 [l senh(2kd) 1 (14.25)
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43 Intervalo
de validez
La teoria lineal

Cg se denomina velocidad de grupo. A partir de la ecuacidén (14.25) se puede obser-
var que en aguas profundas (kd — ) la velocidad de grupo C, — ¢/2 y que en aguas
poco profundas (kd — 0), Cg — C.

Para fines de ingenieria es importante establecer cudando la teoria lineal deja de ser
véalida y es necesario aplicar teorias de ondas no lineales para aguas profundas y
poco profundas, ya que se pueden subestimar las fuerzas ejercidas sobre estructuras
calculadas con la teoria de ondas lineales.

Los intervalos en que las teorias lineales y no lineales son aplicables, se presen-
tan en funcién de H/d y d/L (Komar, 1976). Los limites que separan una teoria de la
otra se muestran en la figura 14.6. En aguas profundas, la teoria lineal es aplicable
siempre y cuando la inclinacion de la onda sea:

HIL < Tlg tanh(kd). (14.26)

El limite superior de existencia de la onda Stokes esta determinado por el rompi-
miento de la onda, cuyo criterio en aguas profundas es:

H/L=% tanh(kd). (14.27)

Entonces, la teoria no lineal de Stokes para aguas profundas es aplicable para una
inclinacion de ondas en el intervalo dado por las ecuaciones (14.26) y (14.27).
En aguas poco profundas, el limite de la teoria lineal estd dado por (figura 14.6):

HLYd?>=32r%3. (14.28)
~ rompimiento de la onda en aguas poco profundas
HL® 5
e 32%4/3
1.0 L— Hid = 0.78 pendientc limite
(rompimiento de la onda

N

en aguas profundas)

H/d

J‘
)a,ﬁ .
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‘ // 1
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